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概 要 
 
 
低強度地山での曲面切羽全断面掘削早期閉合工法と支保構造に関する研究 
 
 
 
本論文では，新東名富士川トンネルと中部横断自動車道八之尻トンネルの設計，施工に
おいて実施した試験施工，数値解析，計測・観察および室内模型実験の結果に基づき，曲
面切羽の安定性，施工性および早期閉合効果について検証し，その効果を明らかにした．
また，低強度地山の地山強度比(掘削位置での地山強度と鉛直応力の比)を指標とする曲面
切羽全断面掘削早期閉合工法の支保構造および早期閉合距離について提案した． 
加えて，中央(TBM)導坑先進拡幅掘削工法における掘削ステップを考慮した特性曲線法
を用いた概略支保設計法についても提案した． 
近年，トンネルの施工機械は大型化が進行しており，掘削断面を分割する加背も極力大
きくして掘削効率を向上させる工法が採用される傾向にある．また，中日本高速道路株式
会社(NEXCO)の設計要領第三集では，全断面掘削の適用を地山等級A，Bに限定していた
が平成25年7月の改訂で限定を解除し，全断面掘削の適用範囲を拡大する方向性を示した．
このように全断面掘削の適用地質が拡大され，多く採用されるものの，全断面掘削におけ
る切羽の安定化工法，低強度地山における支保構造および掘削工法の選定手法は確立され
たものがないのが現状である． 
切羽面を直平面ではなく地山側に追い込んで曲面にする曲面切羽は，切羽自体をアーチ
構造とし，その安定性を向上させようとするもので数値解析，光弾性試験，模型実験等に
より安定性の検証が行われてきた．しかし，実現場での採用は，硬岩および均一な泥岩の
機械掘削の二例のみであり，オーバーハングした無支保下での作業となることから，低強
度地山では切羽崩壊等の懸念によって採用された事例は，これまで皆無であった． 
このため，富士川トンネルでの設計，施工を踏まえ，八之尻トンネルでの設計，施工に
おいて，曲面切羽全断面掘削早期閉合工法の試験施工を実施した．試験施工にあたり，地
山等級Eの曲面切羽と直切羽の全断面掘削の数値解析による事前比較検討を行い，曲面切羽
の切羽安定性を確認した． 
試験施工からは曲面切羽の安定性，施工性の良さも確認され，3Dスキャナーの切羽形状
測定結果より掘削目標形状となる標準曲面切羽形状を定量的に決定し，提案した．また，
早期閉合距離，早期閉合単位の試験施工も実施し，地山強度比を指標とする最適な早期閉
合距離，早期閉合単位を提案した． 
富士川トンネルの入山断層区間はTBM導坑先進上半拡幅掘削工法により施工され，上半
と下半インバート掘削段階で掘削位置までインバート閉合する切羽閉合を行っており，切
羽閉合の効果が確認されたため，中央導坑先進工法による切羽閉合も提案した． 
一方，支保構造は，八之尻トンネルでは当初，地山強度比0.1以下の区間が105m想定され
たため，過去の事例より地山強度比と支保作用土圧の土被り相当高との関係から支保作用
土圧を想定し，その土圧に対して吹付けコンクリートのリング支保構造の耐荷力でバラン
スさせることとして，厚肉円筒理論により高強度吹付けコンクリートの必要厚さを算出す
る支保設計を行った．しかし，耐荷力不足，インバートと下半の鋼製支保工の接続部の構
造上の問題と想定される要因によって，支保構造に変状が多発した．このため，二重支保
工を採用し，支保耐荷力，剛性の向上を図った．これらの支保構造の変更経緯および計測
データにより，支保変状要因の詳細分析を行った．その結果，初期変位速度と支保変状発
生の関係を明らかにできた．また，吹付けコンクリート発生軸力から支保作用土圧を推定
し，地山強度比との関係から地山強度比を大きく四区分し，支保構造を決定する手法を示
し，合わせて，その現場修正法も提案した． 
中央導坑先進拡幅掘削工法の支保設計法について，富士川トンネルのTBM導坑先進上半
拡幅掘削工法の施工結果，計測データを基に検討し，特性曲線法を用いて掘削段階も考慮
した概略支保設計法も提案した． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
ABSTRACT 
 
 
STUDIES ON STABILIZATION WITH CURVED TUNNEL FACE FULL-FACE EXCAVATION 
EARLY RING CLOSURE AND SUPPORT STRUCTURE FOR THE LOW STRENGTH ROUND 
 
 
This report presents the results of validation testing on the stability, workability, and 
early closure effects of a curved tunnel face based on experimental construction, numerical 
analysis, measurement and observation, as well as laboratory model testing conducted in 
the process of design and construction of the Fujikawa Tunnel on the Shin-Tomei 
Expressway and the Hachinoshiri Tunnel on the Chubu Odan Expressway. The report also 
presents proposals regarding support structures and early closure distance in the early ring 
closure of a curved face with full-face excavation utilizing the competence factor of low 
strength ground as an index (the ratio of the vertical stress at the excavation point and the 
ground strength).  
Additionally, the report presents a proposal for an approximate support design 
methodology that uses a method of characteristics and is adapted to the excavation steps in 
the center (TBM) pilot and enlargement excavation method.  
In recent years, tunnel construction machinery has increased in size, leading to a 
prevailing trend to adopt construction methods that improve excavation efficiency by 
maximally expanding the section of heading that splits the excavation face. Moreover, in 
the Standard Design Specifications Vol. 3 issued by the Central Nippon Expressway 
Company Limited (NEXCO-Central), application of full-face excavation was limited to 
ground grades A and B, but the revisions of the specifications implemented in July 2013 
lifted this restriction, opening the way to expansion of the application scope of full-face 
excavation. Thus, the range of geological conditions in which full-face excavation could be 
applied was expanded, and the method has been adopted with a greater frequency. Despite 
these developments, however, currently there are no established methodologies for 
selection of stabilization methods for the tunnel face in full-face excavation, or of support 
structures and excavation methods in low strength ground.  
In the case of a curved face, in which the face plane is not a flat plane but a curved plane 
pushed against the ground, an arched structure was selected for the face itself, and its 
stability was verified through numerical analysis, photoelastic tests, model experiments, 
etc., with the overall objective of improving said stability. This approach, however, has been 
adopted in actual worksites only in two cases of mechanical excavation, one in hard rock 
and one in homogenous mudstone, and there have been no past examples of its application 
in operations in a rock overhang without supports due to concerns that in a low strength 
ground the face of the tunnel may collapse.  
In view of these circumstances, we conducted trial construction with early ring closure of 
a curved face with full-face excavation in the construction and design of the Hachinoshiri 
Tunnel based on the design and construction result at the Fujikawa Tunnel. Prior to the 
trial construction, we conducted a comparative review of full-face excavation with a curved 
face and full-face excavation with a straight face in ground grade E through numerical 
analysis, and confirmed the face stability of the curved tunnel face.  
  Through the trial construction, we confirmed the stability and satisfactory workability of 
the curved tunnel face, and, based on the face shape measurement results obtained using a 
3D scanner, quantitatively determined the standard curved tunnel face shape and proposed 
it as the excavation target shape. We also conducted trial construction to determine the 
early closure distance and early closure unit, and proposed as an index optimal early 
closure distance and early closure unit using the competence factor of low strength ground. 
The Iriyama Fault zone in the Fujikawa Tunnel was drilled using the TBM pilot and 
upper half enlargement excavation method. At the excavation phase for the upper half, the 
lower half and the invert portion, invert closure was conducted to the each excavation 
position. We confirmed that the effect of the face closure was positive, and also proposed 
this procedure, that is a face closure that uses the TBM pilot excavation method. 
  As for the support structures of the Hachinoshiri Tunnel, on the other hand, there were 
projections for the existence of a 105 m-long zone with a competence factor of 0.1 or lower, 
so, based on past cases, we estimated the earth pressure on the supports from the 
relationship between the competence factor and the overburden equivalent height of earth 
pressure on the supports. Then, in order to balance the overburden with the strength of the 
shotcrete ring support structure, we designed a support to consider the necessary thickness 
of the high strength shotcrete based on the thick cylindrical shell theory. Despite these 
calculations, insufficient strength and structural problems in the joints of the invert with 
the lower-half steel supports caused multiple occurrences of deformations in the support 
structure. To deal with this issue, we adopted double supports in order to improve support 
strength and rigidity. Based on the history of changes of the support structures and the 
measurement data, we analyzed the support deformation factors in detail. The results 
showed a clear relationship between the initial displacement speed and the occurrence of 
deformations in the supports. Also, we estimated the earth pressure on the supports from 
the axial stress occurring in the shotcrete, and proposed a method to determine the support 
structures by dividing the competence factor into four major sections based on the 
relationship of the earth pressure with the competence factor. We also proposed a method 
to correct the current situation. 
Regarding the support design method in the center pilot and enlargement excavation 
method, after examining the construction results and measurement data of the Fujikawa 
Tunnel TBM pilot and upper half enlargement excavation method, we proposed an 
approximate support design methodology that uses a method of characteristics and is 
adapted to the excavation steps. 
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1-1 
第一章 序論 
 
 
1.1 研究の背景と目的 
 
(1) 研究の背景 
近年，低強度地山での施工や大断面での施工など，条件の厳しいトンネル掘削が増加傾
向にある．これは，都市近郊部の一般道のバイパス建設などにおいて，現道建設時に地山
条件が悪く，迂回もしくは回避されたボトルネック箇所のショートカットのためのトンネ
ル施工が多く，また，歩道が併設されるため，断面も大きくなるためである． 
高速道路においても，横断道路の建設が主体となり，トンネルそのものの数の増加に応
じて，地山条件の悪いトンネルも増加傾向にある． 
低強度地山でのトンネル掘削は従来，掘削する断面範囲を表す加背を小さく分割し，切
羽安定を図ることが一般的であった．しかし，近年，新東名の大断面トンネルの施工実績
より，地質条件が悪い地山でも大型機械を導入することによる掘削効率の向上が実証され，
加背を極力大きくして大型機械を導入し，掘削効率を向上させる工法が採用される傾向に
ある． 
一方，中日本高速道路株式会社(NEXCO)の設計要領第三集1)は全断面掘削の適用を地山
等級A，Bに限定していたが2013年7月の改訂でこの限定を解除し，全断面掘削の適用範囲を
拡大する方向性を示している．このように全断面掘削の適用地質が拡大され，採用事例も
増加傾向にあるものの，全断面掘削の切羽安定化工法，低強度地山における支保構造およ
び掘削工法の選定手法には多くの課題が残されている． 
 
(2) 切羽安定化工法の現状 
 切羽安定化工法の一つとして，切羽形状を曲面状に掘削する曲面切羽が挙げられる．新
東名新富士 IC～新清水 IC 間の富士川トンネル入山断層区間は TBM(Tunnel Boring 
Machine)導坑を上半部に先進させ，地質確認，水抜き効果等を期待し，その後，上部半断
面を機械掘削により拡幅する掘削工法が採用された．この断層区間の上半掘削においては，
切羽が導坑付近を中心に崩落して曲面状になるケースが多発 2)した． 
また，東海北陸自動車道飛騨トンネル，本坑全断面 TBM 掘削においてもトンネル断面中
心部が崩落し，切羽形状が曲面状 3)になることが多発したことが報告されている．関越自動
車道関越トンネル全断面掘削においても，大規模山はねが発生した際，切羽が半球状に崩
壊したことが報告 4)されている． 
 このように切羽形状が曲面状態になって切羽が自然に安定することは，現在までに数多
く経験されているものの，この形状を積極的に採用されることはないのが現状である．こ
の理由としては，曲面切羽は天端付近に無支保部分が生じ，装薬等の切羽作業において切
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羽崩落，落石等が懸念されるためと考えられる．一般に切羽が自立しない場合，「核残し」
として切羽の地山を手前側に凸状に残したり，鏡ボルトを打設することが多く採用されて
いる． 
曲面切羽は切羽自体を曲面に地山奥側に追い込んで，切羽自体のアーチ効果で切羽安定
化を図るものであり，鏡ボルト等の補助工法が低減される可能性があり，低強度地山にお
ける採用が期待されている． 
 
(3) 低強度地山での支保設計と掘削工法の現状 
 低強度で大変形が想定される地山の支保設計と掘削工法は，現状では確立されたものが
なく，一般に過去の類似事例および数値解析結果により検討，決定されるのが一般的であ
る． 
富士川トンネル入山断層区間 2)のような掘削断面積 220m2 の超大断面での地山強度比(地
山の一軸圧縮強度 qu と，土被り h と単位体積重量 γ の積 γh の比 qu/γh)が 0.3～0.7 と想定さ
れるケースのように過去の事例が全くないものもある． 
 この入山断層区間の支保設計，掘削工法は，高耐力，高剛性の支保構造とし，掘削した
断面位置で鋼製支保工および吹付けコンクリートでインバートの閉合を早期に完了させて
しまう「切羽閉合」による TBM 導坑先進上部半断面拡幅掘削切羽閉合工法を採用，問題な
く施工を完了している．また，二車線道路トンネル，新幹線トンネル規模の支保設計では
北川 5)，剣持 6)らの提唱する，支保工を二重に重ねて施工した上で早期閉合する「多重支保
工」の考え方が近年，採用される事例が多い． 
 低強度地山の二車線道路および新幹線トンネルの掘削工法は，上半ショートベンチ掘削
の早期閉合工法が採用される事例が多い．これは低強度地山の場合，機械掘削となり下半
盤から天端まで掘削可能な掘削機械は限定されるためであり，上半盤からの施工となるた
めである．早期閉合を検討する必要がある場合は，全断面掘削とし閉合距離を極力短縮す
る必要があると思われる． 
 このように低強度地山で地山強度比が小さく，大変形が想定されるトンネルにおいては
鋼インバート支保工を用いた早期閉合工法が採用される事例が多い． 
 しかし，施工結果より早期閉合の変位抑制効果は確認されているものの，そのメカニズ
ムは明らかでなく、インバート半径，早期閉合距離の設計も確立されたものがなく，施工
現場ごとに決定されているのが現状である．このため，地山等級および地山強度比ごとに
最適なインバート半径、早期閉合距離の決定手法を確立する必要がある． 
  
(4) 八之尻トンネルの曲面切羽試験施工と支保変状対策 
低強度地山における曲面切羽の施工実績がないため，中部横断自動車道八之尻トンネル
において実トンネルにおける試験施工 7)を行った．詳細は後述するが各種データより，曲面
切羽の合理性が確認された． 
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しかし，トンネル中央部に想定された低強度地山区間を曲面切羽全断面掘削早期閉合工
法にて掘削したところ，支保変状が発生 8)，設計内空断面が確保できなくなり，縫返しを余
儀なくされた．支保設計は過去の事例より，地山強度比から支保作用土圧土被り相当高を
決定し，その土圧に対し吹付けコンクリートリング支保構造の耐荷力でバランスさせるも
のである． 
 このように低強度地山では支保構造および掘削工法には，未だに問題が多いため，切羽
形状，掘削方式，掘削工法，閉合距離，支保構造を総合的に統合した検討システムが必要
となる．  
 
(5) 研究の目的 
社会資本の老朽化対策，メンテナンスフリーが叫ばれる現在，維持管理段階でトンネル
内舗装版の隆起等，問題が発生しやすい低強度地山のトンネル支保設計手法，施工方法を
確立し，長期間安定したトンネル構造体を構築する必要がある． 
本研究は，これら問題点を解決すべく，低強度地山における曲面切羽全断面掘削早期閉
合工法の切羽安定効果，施工性および早期閉合効果について検証し，これらを統合して施
工速度も考慮し，経済的な切羽形状および掘削工法を提案することを目的とする．また，
メンテナンスフリーにおいて，最も重要な低強度地山での支保構造および断面形状につい
て，八之尻トンネルの施工結果，計測結果分析から長期耐久性を有するものを提案するこ
とを目的とする． 
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1.2 用語の定義 
 
本論文において「曲面切羽」という切羽形状を提案しているが「球面切羽」と表現され
ることもあるため，曲面切羽と球面切羽の区分を以下のとおり定義する．なお，両切羽形
状を決定するために各断面位置の名称を図-1.1，図-1.2 のとおり定義し，解説を以下に記述
する．切羽形状決定経緯については，第二章で後述する． 
曲面切羽 ：図-1.1 に示すとおり，断面を曲線と直線で構成するもので，原則として      
切羽が自立しにくい地山等級 DⅡ・E に適用するもの． 
球面切羽  ：図-1.2 のとおり，断面を単一の曲線で構成するもので，原則として切羽が自立 
しやすい地山等級 CⅡ・DⅠに適用するもの． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
スプリングライン(S.L.)：トンネル中心と直交し上半部と下半部を区分する水平ライン． 
曲面半径(rf)       ：曲面切羽を構成する曲線の半径長さ． 
 (b) 平面図 (a) 縦断図  
  
図-1.1 曲面切羽概要 
 
 
 
(a) 縦断図  (b) 平面図 
図-1.2 球面切羽概要 
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曲面原点    ：直平面高さで下半盤と平行線上に設置される曲面半径の中心． 
球面半径(rf) ：球面切羽を構成する球面の半径長さ． 
球面原点   ：S.L.高さで下半盤と平行線上に設置される球面半径の中心． 
直平面高   ：曲面切羽を構成する直線部の高さ． 
一掘進長(L)  ：一サイクルの掘削で進むトンネル軸方向延長． 
鏡掘込み長(Ls)：一サイクルの掘削で進むS.L.上の鏡面の既設支保工からの進行長． 
曲面始点掘込み深さ(Lt):天端の曲面半径が始まる点の一サイクルで進む既設支保工から
の進行長． 
球面始点掘込み深さ(Lt):天端の球面半径が始まる点の一サイクルで進む既設支保工から
の進行長．  
早期閉合距離(Lf)：インバート閉合掘削開始坑口側位置と切羽側先端既設支保工との距離． 
早期閉合単位(Lc)：インバート閉合の一サイクル当たりの施工延長．  
支保施工余裕   ：支保工を設置ための施工余裕300mm． 
 
標準断面を構成する断面要素を図-1.3のとおり定義する． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
支保構造半径(r1)   ：上半部鋼アーチ支保工内空側までの半径長さ． 
トンネル構造半径(R1) ：上半部覆工コンクリート内空側までの半径長さ． 
支保構造半径(r2)   ：下半部鋼アーチ支保工内空側までの半径長さ． 
トンネル構造半径(R2) ：下半部覆工コンクリート内空側までの半径長さ． 
支保構造半径(r3)     ：鋼インバート支保工内空側までの半径長さ． 
トンネル構造半径(R3) ：インバートコンクリート内空側までの半径長さ． 
早期閉合構造半径比(r3/r1)：鋼インバート支保工内側半径と上半部鋼アーチ支保工内側半
径の比．  
 
 
図-1.3 曲面切羽標準断面 
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本論文中で記述する語彙について，以下のとおり定義する． 
低強度地山 ：軟質層状地質で地山強度比が0.5以下の地山(地山等級E相当)． 
切羽支保  ：切羽の安定を図るため，施工される鏡吹付けコンクリート，鏡ボルト等． 
切羽閉合  ：全断面掘削または上部半断面掘削で掘削した断面位置で鋼インバート支保
工と吹付けコンクリートでインバートまでの閉合を完了させる早期閉合工
法． 
土被り相当高：支保に作用する土圧を地山の単位体積重量で除して，土被りに換算した高
さ． 
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1.3 論文の構成 
 
本論文は，次の六章より構成される． 
 第一章 序論 
 第二章 曲面切羽の切羽安定効果に関する検証 
 第三章 低強度地山での掘削工法検討と早期閉合効果に関する検証 
 第四章 低強度地山での支保構造の提案 
 第五章 中央(TBM)導坑を考慮した概略支保設計法の提案 
 第六章 結論 
 
以下に各章の概要について記述する． 
第一章は序論であり，本研究の背景と目的について述べ，本論文の概要と論文の構成に
ついて概説している． 
第二章では，本研究の主たるテーマである曲面切羽の切羽安定効果について，数値解析，
模型実験により検証し，その安定性について確認している．八之尻トンネルにおける試験
施工では曲面切羽の施工性について検証，その施工性の良さを示している．また，最適標
準曲面，球面切羽形状について検討し，実際の曲面，球面切羽形状測定結果より掘削目標
となる標準曲面，球面切羽形状を提案している． 
第三章では，低強度地山の掘削工法について，機械掘削を基本に地山強度比を指標にし
た曲面切羽全断面掘削早期閉合工法と中央導坑先進曲面切羽全断面拡幅掘削早期閉合工法
を提案している． 
また，早期閉合効果について数値解析により検討，閉合距離短縮による変位抑制効果を
示している．試験施工からも早期閉合効果を検証し，効果を確認している． 
八之尻トンネルの低強度地山区間の施工結果より，地山強度比を指標とする合理的な早
期閉合距離，早期閉合単位および早期閉合構造半径比を提案し，全断面掘削直後に同一断
面位置でインバート閉合を行う切羽閉合についても提案している． 
第四章では，八之尻トンネル低強度地山区間の当初支保設計法について述べるとともに
施工結果，計測データ分析結果を提示し，これらの検討結果より低強度地山の地山強度比
を指標としたシングル支保の支保構造を提案している．また，変形余裕量，二重支保，瞬
結吹付けコンクリートについても検討している． 
第五章では，中央(TBM)導坑先進曲面切羽全断面掘削早期閉合工法の拡幅支保構造につ
いて，掘削ステップ，TBM 導坑の地山応力解放効果を考慮した特性曲線法を用いた概略支
保設計法を提案している． 
第六章では，本論文の各章の成果を取りまとめるとともに，低強度地山の支保構造，掘
削工法の今後の展望について述べている． 
本論文の構成を図-1.4 に示す． 
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                 序 論  第一章  
 
           低強度地山でのトンネル掘削 
 
 
               第二章                 第三章          第四章 
   掘削方式   切羽安定化工法    掘削方法       支保構造 
                    (掘削工法・早期閉合)         (支保設計) 
   機械掘削     曲面切羽     全断面掘削    厚肉円筒理論解による 
                     早期閉合工法   吹付けコンクリートリ             
                              ング支保構造 
                    中央(TBM)導坑先 
                    進拡幅掘削工法 
                                 第五章 
                                特性曲線法による 
概略支保設計 
  
 
   低強度地山での曲面切羽全断面掘削早期閉合工法・支保構造の確立    
  
 
                                    結 論  第六章 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-1.4 論文の構成 
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第二章 曲面切羽の切羽安定効果に関する検証 
 
 
2.1 研究概要と既往の研究 
 
(1) 研究概要 
曲面切羽は，切羽自体を地山側に追い込んでアーチ状に掘削することにより，アーチ効
果を期待して切羽の安定化を図ろうとするものである． 
しかし，天端付近に無支保区間が生じるため，装薬作業中の天端崩落，切羽崩壊の危険
性が懸念され，実現場での採用はほとんどない．施工事例としては，阪神高速道路高取山
トンネル 9)の堅硬な花崗岩での機械掘削および北陸自動車道山王トンネル二期線 10)の均一
で切羽が自立する泥岩での機械掘削のみであり，低強度地山での採用は皆無であった． 
 八之尻トンネルは地質が泥岩と玄武岩で構成されており，330kW 級の自由断面掘削機で
の施工が計画されたため，曲面切羽の施工が可能と判断され試験施工を行うこととなった．
トンネル中央部は地山強度比が 0.1 を下回る地山も想定され，低強度地山での国内初の本格
採用となった． 
このため，本章では，より地質の悪い地山等級Eでの曲面切羽の安定性を数値解析により
評価し，切羽支保の切羽安定効果を模型実験により検証する．試験施工からはこれまで実
施されていない支保パターンDⅢ相当の脆弱な地山を対象に，曲面切羽の安定性，施工性を
検証する．また，球面切羽の試験施工も地山等級CⅡ，DⅠ区間で実施する． 
 
(2) 既往の研究 
 曲面切羽の考え方は，今田徹東京都立大学名誉教授が三十数年前に発案・提唱11)され，種々
の実験，解析が行われてきた． 
西村・今田ら12)は，連続体地山を対象に切羽形状を全断面直切羽，ベンチ切羽，1/4円筒
形切羽での光弾性実験を行い，1/4円筒形切羽形状が応力集中に対し有利であることを示し
た．  
また，粒状体地山の模型実験において，全断面直切羽，ベンチ切羽，半円筒形切羽の比
較を行い，切羽崩壊に対してはベンチ切羽が有利であることを示した．この粒状体地山の
実験の全断面直切羽に対し，個別要素法により各地山要素間の力の伝達について解析し，
粒状体地山では粒子移動に伴って力のブリッジの形成，衰退を繰り返しながら崩壊するこ
とを確認している． 
土門・西村ら13)は，曲面切羽の形状効果について，模型実験を行い切羽に曲率を持たせる
ことにより切羽の安定性が向上することを確認し，切羽に吹付けコンクリートを施工した
場合も切羽に曲率を持たせることにより，支保としての作用効果を高めることができるこ
とを確認している． 
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森崎・今田14)は，三次元有限差分法により，直切羽と曲面切羽鏡掘込み長Ls=1m，2m，
3mの比較解析を行った．その結果，曲面切羽にすることにより天端沈下，内空変位が増加
するものの，鏡面の押出し量が18～40％抑制されること，最大せん断ひずみは曲面切羽に
することにより，分布が比較的一様になるが鏡掘り込み長Lsが3mになると値が大きくなり，
施工条件により適正な曲率があることが示された．  
また，平田ら15)により数値解析による切羽安定性の研究が実施されている．数値解析で地
山等級DⅡにおいて，鏡吹付けコンクリートの簡易な補強で曲面切羽は形状が保持され，変
形が抑制されることが報告されている． 
 実施工による研究では，阪神高速高取山トンネルにおける花崗岩のローラーディスク型
カッターを有する自由断面掘削機によるものと北陸道山王トンネル二期線における均質な
泥岩のTWS(Tunnel Work Station)による機械掘削のものがある． 
海外では，掘削する前に前方地山を確実に補強，改良して掘削するADECO16)に関する論
文があり，縦断方向の断面形状が曲率を持ったものとして図示されているものの，その形
状の設定，切羽安定性などについては論じていない． 
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2.2 数値解析による曲面切羽安定効果の検証 
 
(1) 数値解析の目的 
 曲面切羽の数値解析は，その切羽安定効果を確認するため，各種行われてきている．し
かし，これらは単純なモデル化をしたものであり，実際に施工される断面形状でのモデル
化は非常に少ない．また，対象地山も地山等級 DⅡ相当までであり，今回対象の地山等級 E 
相当については皆無である． 
 一方，地山等級 E 相当での自由断面掘削機による曲面切羽全断面掘削は，我が国におい
て初めての施工となる． 
 このため，今回の数値解析は実際に施工する地山等級 E 相当における実施工断面形状で
の曲面切羽の切羽安定性の検証を目的に行うものである． 
 
(2) 解析および試験施工の曲面切羽形状 
当初の解析および試験施工で採用した曲面切羽形状の設定方法には明確な根拠はないが，
他現場の切羽崩壊事例の経験および掘削時における位置決めの簡便性を考慮して以下のよ
うに決定した．(図-2.1参照)  
1)掘削目標の切羽前面は直平面とし，鏡掘込み長Lsは一掘進長Lの2倍2Lに支保施工余裕
0.3mを加えた2L+0.3mとする． 
2)直平面高は鋼アーチ支保工建込み位置から約0.3D後方位置のインバート底盤を通過する
主働崩壊線(45+φ/2, φは，地山を坑口部の脆弱な支保パターンDⅢ相当地山と想定し，
20°)との交点位置とする． 
3)曲面原点はトンネル中心，直平面高位置の下半盤に平行する直線上とする． 
4)天端の曲面始点掘込み深さLtは一掘進長Lに支保施工余裕0.3mを加えたL+0.3mとする． 
5)曲面は天端の曲面始点掘込み深さLt位置と直平面と主働崩壊線の交点位置を通過する円
とし，この二点を結ぶ弦の中心からの法線と直平面高の下半盤平行線の交点を曲面半径rf
の中心，曲面原点とする． 
また，球面切羽の切羽形状の決定方法は以下のとおりとする(図-2.2参照)． 
1)切羽鏡面を球面とし，支保工設置済み位置から進行方向に一掘進長の倍数の長さで押出し
た球面形状とする． 
2)球面原点はトンネル中心，S.L.高さ位置の水平ライン上に設ける． 
3)天端の球面始点掘込み深さLtは天端位置において一掘進長Lに支保施工余裕0.3mを加えた
L+0.3mとする． 
4)鏡掘込み長Lsは一掘進長Lの倍数に支保施工余裕0.3mを加えたLs=2L(3L,4L)+0.3mとする． 
5)球面は天端の球面始点掘込み深さ Lt と S.L.上の鏡掘込み長 Ls の二点を通過する円とし， 
この二点を結ぶ弦の中心からの法線とS.L.高さ位置の水平ラインの交点を球面半径rfの中
心，球面原点とする． 
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(3) 解析モデルおよび入力物性値 
切羽形状，閉合距離等の違いによる切羽安定効果に与える影響を把握するため，三次元
有限差分法による数値解析を実施した17),18)．閉合距離に関する解析結果は，第三章で後述す
る．解析コードはFLAC3D-Ver.3.0を使用，地山は弾完全塑性体でMohr-Coulombの破壊規準
を適用した．解析ケース，地山物性値，支保部材の諸元を表-2.1，2.2，2.3に示す．地山物
性値は曲面切羽では八之尻トンネルの最も地質条件の悪い区間を想定し，地山等級E相当と
し，球面切羽は地山等級CⅡ，DⅠとした． 
地山等級Eの解析支保構造，解析モデルを図-2.3，2.4 に示す．本解析では切羽形状の効
果を議論するため，長尺鋼管フォアパイリング工とロックボルトは試験施工では施工して
いるがモデル化しなかった． 境界条件は，側面はX方向固定，Y,Z方向フリー，底面はZ方
向固定，X,Y方向フリー，手前奥行面はY方向固定，X,Z方向フリーとする． 
解析ステップは曲面切羽では，全断面掘削1m掘進で支保は切羽設置とし，9m掘進後，イ
ンバート3mを一括掘進の早期閉合距離Lf=9mを基本とした．早期閉合距離Lf=6mも実施した．
球面切羽は全断面掘削1.2m掘進で支保は一間遅れでの設置とした． 
 
 
 
  
図-2.2 球面切羽の縦断図(CⅡ:2L 単位：mm) 図-2.1 曲面切羽の縦断図(DⅢ :2L 単位：mm) 
 地山等級 CⅡ DⅠ E
変形係数E (N/mm2) 1,000 500 50
単位体積重量γ(kN/m3) 23 22 20
ポアソン比ν(-) 0.30 0.35 0.40
粘着力c (N/mm2) 1.0 0.4 0.1
内部摩擦角φ(deg) 40 35 30
側圧係数K0 (-) 1.0 1.0 1.0
 地山等級 土被り 切羽形状 球面形状 閉合距離
2L ----
3L ----
4L ----
直平面全断面 ---- ----
DⅠ 100m 球面全断面 2L ----
---- 9m
---- 6m
直平面全断面 ---- 9m
補助ベンチ付き全断面 ---- 9m
CⅡ 100m 球面全断面
E 150m
曲面全断面
表-2.1 解析ケース一覧 表-2.2 入力地山物性値 
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(4) 切羽形状に着目した解析結果(地山等級 E：曲面切羽) 
a) 水平内空変位 
 図-2.5にS.L.付近の水平内空変位の全変位量と支保設置後変位量を示す．曲面全断面は先  
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吹付けコン
クリート 厚さ10cm
薄肉シェル
要素 6.0×10
3 ---- ----
鋼アーチ支
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要素モデル 弾性係数E(M N/m2)
断面2次モー
メントI(cm4)
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E
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DⅠ
支保部材 仕様
変形余裕量
t=100
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855
0
R1=
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0
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2
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図-2.3 数値解析で用いた支保構造と仕様(Ec1 単位：mm) 
表-2.3 支保部材の諸元 
図-2.4 解析モデル概要 
  
(a) 全変位量 (b) 支保設置後変位量 
図-2.5 水平内空変位経距変化 
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行変位量が大きく，全変位量は最も大き 
いものの支保設置後は最も小さい．支保 
設置後の変位量は曲面全断面が83mmで補 
助ベンチ付きが曲面の1.3倍である．これ 
は曲面全断面の特徴であり，支保設置後 
の支保構造に作用する土圧も小さいと考 
えられる．いずれのケースでも閉合後(早 
期閉合距離Lf=9m)すぐに収束する．  
b) 鏡面増分押出し量 
 図-2.6にトンネル中心位置，それぞれ 
の切羽形状の掘削時1m奥の点のトンネ
ル軸方向の一掘進あたりの変位増分を鏡
面押出し量として示す．直平面全断面が
最も大きくなり，曲面全断面の1.2倍であ
る．曲面全断面と直平面補助ベンチ付き
全断面はS.L.より上方2m以上は同等レベ
ルである．直平面補助ベンチ付きでは，
これ以下の位置では補助ベンチの鏡の押
さえ効果があり，曲面全断面の1/3に減少
する．上半部では曲面にすることにより，
補助ベンチを設置することと同様な変位
抑制効果があることが確認できる． 
c) 最大主応力分布 
 図-2.7に最大主応力の縦断分布を示す． 
切羽前方には初期地山応力(3.0N/mm2) 
より高い3.5～4.0N/mm2 の圧縮ゾーンが 
確認できる． 
 (a)図の曲面はS.L.付近切羽前方0.6～
1.0D(Dは掘削幅11m，7～11m)間に3.5～
4.0N/mm2の圧縮ゾーンが，(b)図の直平面 
切羽では0.7～1.0D(8～11m)に確認でき
る．切羽後方では，(a)図の曲面切羽で0.3D， 
(b)図の直平面切羽で0.4D，(c)図の直平面
補助ベンチ付き切羽で0.9D後方に圧宿ゾ
ーンが現れる． 
 図-2.8には最大主応力のベクトル図を 
 
図-2.6 鏡面増分押出し量 
 
 
 
 
 
 
図-2.7 最大主応力縦断分布比較 
(a) 曲面全断面切羽 
(b) 直平面全断面切羽 
(c) 直平面補助ベンチ付き全断面切羽 
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示す．図-2.7(a)，2.8(a)から曲面切羽では切羽前方0.6D (7m) 付近より奥に青の最大主応力
の流れの滑らかなゾーンが確認され，切羽天端上方の圧縮ゾーンの低下区間(0.3D)も他の切
羽形状より小さい．これらのことから圧縮ゾーンをグラウンドアーチと仮定すれば，トン
ネルの安定性は，ここで比較した曲面全断面切羽，直平面全断面切羽，直平面補助ベンチ
付き全断面切羽の中で曲面全断面切羽が最も高いと考えられる． 
また，図-2.7(a)のように曲面切羽は切羽前方0.2D(2m)の範囲で0.5～1.0N/mm2の明確な半
円状の最大主応力場を形成する．(b)直平面切羽は0.3D(3m)に拡大する．(c)直平面補助ベン
チ付き切羽は切羽分割の影響で不連続に分布する．切羽の安定性も曲面全断面切羽が最も
高いと考えられる．実施工では，地山の一軸圧縮強度が1N/mm2を下回ると切羽が剥落17)し
やすく，この部分は積極的に排除すべきと思われる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
d) 最大せん断ひずみ  
図-2.9に最大せん断ひずみ分布の比較を示す．切羽背面地山の最大せん断ひずみは，曲面
切羽が直平面補助ベンチ付き切羽に比較し，滑らかに分布する．設置済み支保工の下半盤
位置から切羽前方上向き60°を目安としている主働崩壊線の上側に15～20％の最大せん断ひ
ずみが分布する．この分布範囲は曲面切羽が小さく，切羽安定性は高いと考えられる．    
 
(a) 曲面全断面切羽 
 
(b) 直平面全断面切羽 
図-2.8 最大主応力ベクトル 
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また，後述する試験施工では，切羽崩壊が数回発生しているがほぼ同じ範囲で崩壊して
おり，その崩壊範囲と15～20％の最大せん断ひずみ分布がほぼ一致する．切羽崩壊状況写
真を写真-2.1に示す． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(5) 球面半径に着目した解析結果(地山等級 CⅡ：曲面切羽) 
a) 水平内空変位 
 図-2.10 に水平内空変位の経距変化を示す．天端沈下も同様であるが，直平面切羽が最も 
大きく変位する．球面切羽では，鏡掘込み長 Ls を 2L から 4L に長く掘込むに従い掘削後変
位量は小さくなる．地山等級 E も同様な傾向を示す．全変位量は球面切羽が直平面切羽に
比べ大きいが掘削後変位量は球面切羽の方が小さい．鏡掘込み長 Ls が長く球面半径 rf が短
いほど，先行変位量が大きく掘削後変位量が小さくなる． 
b) 鏡面増分押出し量 
図-2.11にトンネル中心位置，それぞれの切羽形状の掘削時1.2m奥の点のトンネル軸方向
の一掘進あたりの変位増分を鏡面押出し量として示す．直平面はS.L.上方5mから下方-1mまで，
ほぼ同一に変位する．球面はS.L.付近が最も大きく変位し，内空側に凸の曲面形状を成す．鏡掘
込み長Lsを2Lから4Lに長く掘込むとさらに丸みを帯びる．押出し変位量の点からみれば，切羽
  
(a) 曲面全断面切羽 (b) 直平面補助ベンチ付き全断面切羽 
図-2.9 最大せん断ひずみ縦断分布比較 
 
写真-2.1 切羽天端崩落状況 
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の押出し総量が減少することから安定性が高まると考えられる．  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
c) 最大主応力分布 
図-2.12(a)，(b)，2.13に最大主応力のトンネル中心の縦断分布とベクトル図を示す．初期
地山応力(2.3N/mm2)より高い圧縮ゾーン(3.5～4.0N/mm2)をグラウンドアーチと仮定する
と直平面切羽は切羽から約0.5D後方で掘削面から上方約1mの範囲に形成されるが，球面切
羽は切羽から形成され，切羽安定性は高いと考えられる．球面切羽の鏡掘込み長Lsが3Lか
ら4Lに長くなると切羽周辺地山に高い主応力場が形成され，切羽安定性はさらに高まると
考えられる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
  
図-2.10 水平内空変位経距変化（地山等級 CⅡ） 図-2.11 鏡面増分押出し量（地山等級 CⅡ） 
  
(a) 直平面全断面切羽 (b) 球面全断面(3L)切羽 
図-2.12 最大主応力縦断分布比較（地山等級 CⅡ） 
 
図-2.13 最大主応力ベクトル(地山等級 CⅡ-3L) 
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(6) 数値解析のまとめ 
 数値解析による曲面切羽の効果について，まとめると以下のとおりとなる． 
1)曲面切羽の水平内空変位は，全変位量は最も大きいが支保設置後変位は最小となる． 
2)鏡面増分押出し量から曲面切羽にすることにより補助ベンチを設置することと同様な変
位抑制効果がある． 
3)最大主応力分布では，初期地山応力より高い圧縮域が発生し，これをグラウンドアーチと
仮定すると曲面切羽が最も切羽直近に出現し，トンネルの安定性が高いと考えられる． 
4)最大せん断ひずみ分布は，支保工設置済み下半盤から切羽前方上向き 60°の主働崩壊線の
上側に 15～20％の領域が分布し，その範囲は曲面切羽が最も小さく切羽が安定しやすい．
また，試験施工において切羽崩壊した範囲とほぼ一致する． 
5)球面半径を小さくすることにより，変位抑制効果は増大する． 
6)球面切羽(地山等級 CⅡ)の最大主応力分布も球面にすることにより，初期地山応力より高
い圧縮域が切羽から周面全体で形成され，地山の安定性が高まる． 
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2.3 模型実験による切羽支保効果の検証 
 
(1) 模型実験概要 
a) 実験装置 
 連続体モデルである三次元数値解析で評価した曲面切羽の形状の違いによる切羽安定効
果および粘着力の弱い崩壊しやすい地山における鏡吹付けコンクリート等の切羽支保の切
羽安定性に寄与する有効性を定性的に検証するため，底面摩擦実験を行った20),21)． 
写真-2.2に底面摩擦実験装置の全景，写真-2.3と図-2.14に装置の真上から見下ろした地山
および切羽状況，底面摩擦実験装置の概念をそれぞれ示す．この装置は水平二次元平面上
で重力を疑似的に作用させ，重力作用下では瞬間的に起こる地盤の挙動を静的に観察でき
る特色を持つ． 
スライド板上に地山材料のステンレス棒を縦に立てて敷き詰め，トンネルモデルを作成
する．この時点では疑似重力,は作用していない．スライド板を一定速度でスライドさせる
ことで地山材料とスライド板の間に摩擦力が発生し，その摩擦力によって地山材料はスラ
イド方向に疑似重力を持つことになる．この摩擦力を重力と考え水平平面真上から静的に
観察する．今回の実験では，スライド板上にマグネットシートを貼り付け，マグネットの 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
  
  
写真-2.2 底面摩擦実験装置 写真-2.3 地山および切羽モデル設置状況(円形) 
図-2.14 底面摩擦実験装置概念 図-2.15 切羽形状(左上・直平面，右上・楕円，下・円形) 
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磁力により摩擦力を増加さている．変位測定は地山内に20mm間隔で設置した白色マーカー
を高解像度カメラで撮影し，追尾する．このデータから解析ソフトにより変位ベクトル図，
最大せん断ひずみ分布図等を作成する．なお，底面摩擦実験の基礎原理は，文献22)を参照
されたい． 
b) 切羽形状，地山モデル 
切羽形状は図-2.15 に示すような直平面，円形と自然形成的な曲面形状としての楕円の三
種類とした．また，本実験では地山材料として L=40mm，φ=2.5mm，5.0mm の磁性ステン
レス棒を採用した．詳細物性を表-2.4 に示す． 
c) 切羽支保(吹付けコンクリート)モデル 
切羽支保(吹付けコンクリート)モデルは，扱い易さと再現性および剛性と付着力の簡易
な表現を考慮して市販のケント紙，両面テープ，セロハンテープ，マスキングテープを使
用した．このモデルにおける剛性と付着力の関係および物性値を表-2.5，2.6に示す． 
d) 実験ケース 
 実験は表-2.7 に示す 15 ケースを複数回行った． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(2) 実験結果による評価とまとめ  
 表-2.8に実験結果としての鏡押出し量の最大値と切羽崩壊の有無を示す．また，写真-2.4
に無支保円形の崩壊状況，図-2.16に円形のセロハンテープとマスキングテープの最大せん
断ひずみを示す．この表から以下の事項が確認される． 
1)直平面は切羽支保を実施してもすべて崩壊する． 
2)楕円も円形も無支保では崩壊し，円形が最も大きく変形し，崩壊規模が大きい． 
径 φ1=2.5mm φ2=5.0mm
摩擦力 0.0049N 0.0222N
重量混合比
見かけの単位体積重量
内部摩擦角
粘着力
φ1 : φ2 = 3 : 2
0.0375N/cm3
27°
0N/m2
表-2.4 地山モデル物性値 表-2.5 切羽支保モデルの剛性と付着力の関係 
直平面 楕円 円形
無支保 Case1 Case2 Case3
ケント紙+両面テープ Case4 Case5 Case6
ケント紙 Case7 Case8 Case9
セロハンテープ Case10 Case11 Case12
マスキングテープ Case13 Case14 Case15
表-2.7 実験ケース 
付着力
剛性
強 ケント紙+両面テープ ケント紙
弱 セロハンテープ マスキングテープ
強 弱
表-2.6 切羽支保モデル物性値 
幅 厚さ 付着力
mm mm N/10mm※
ケント紙+両面テープ 0.290 3.90
ケント紙 0.190 0.00
セロハンテープ 0.050 3.93
マスキングテープ 0.094 1.19
24
※10mm幅のテープを長手方向に180°折返して剥す時に必要
な力
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3)切羽支保の剛性および付着力が強いと円形が最も小さい変位で安定性がよい． 
4)剛性および付着力が弱いマスキングテープでは円形が最も大きく変位し，崩壊する． 
5)剛性は弱く，粘着力が強いセロハンテープは楕円，円形には効果があり，切羽は安定する． 
以上より切羽形状の違いによる切羽安定効果および切羽支保の効果についてまとめると
以下のとおりとなる． 
1)楕円と円形を比較した場合，マスキングテープで楕円は安定するため，鏡掘込み長（図-2.1
参照）の短い楕円の方が望ましい形状と考えられる．これは天端部の変位が大きいもの
の楕円では，この箇所の曲面始点掘込み深さが浅く地山モデルにアーチが形成しやすく，
円形より安定しやいものと考えられる． 
2)円形のセロハンテープが最も変位が小さく，付着力が最も切羽安定性に寄与するため，鏡
吹付けコンクリートは，曲面切羽と組合わせて有効な切羽安定化工法と考えられる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
表-2.8 最大鏡押出し量と崩壊有無 
無支保 11.53 × 14.52 × 18.48 ×
ケント紙+両面 7.80 × 0.49 ○ 0.38 ○
ケント紙 9.02 × 0.90 ○ 0.32 ○
セロハンテープ 13.91 × 0.68 ○ 0.25 ○
マスキングテープ 10.20 × 0.53 ○ 13.70 ×
直平面 楕円 円形
○：切羽安定，×：切羽崩壊　単位：mm
 
写真-2.4 曲面切羽崩壊状況(case3) 
    
(a) セロハンテープ (b) マスキングテープ 
図-2.16 最大せん断ひずみ 
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2.4 試験施工による検証 
 
(1) 試験施工概要 
数値解析および模型実験により確認された曲面切羽，球面切羽の安定性と実施工におけ
る安定性，施工性について検証するため，中部横断自動車道八之尻トンネルにおいて，試
験施工を実施した23),24)． 
八之尻トンネルの地質構成は地滑り崩積土，泥岩，玄武岩からなり，330kW級自由断面掘
削機による機械掘削の全断面掘削を計画した． 
試験施工の実施支保パターンを図-2.17に，ケース一覧を表-2.9 に示す．また，試験施工
で採用した曲面，球面切羽形状は図-2.1，2.2のとおりである． 
 
 
                                           
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(2) 切羽形状測定概要 
2.2節において設定した切羽形状を目標に掘削し，切羽が崩落する場合は，崩落した切羽
形状を安定形状と判断し，形状測定を行い，安定切羽形状を求めた． 
図-2.17 試験施工支保構造(DⅢc-2-K 単位：mm) 
表-2.9 試験施工ケース一覧 
地山等級 掘削工法 切羽形状 延長 補助工法
補助ベンチ付き 直平面 47m
全断面 曲面 122m
補助ベンチ付き 直平面 60m ----
全断面 球面 35m ----
補助ベンチ付き 直平面 72m ----
全断面 球面 122m ----
支保パターン
DⅢ相当地山
長尺鋼管フォ
アパイリング工
DⅠ
CⅡ
28@450
120°
81
50 R1=
560
0
R2=11200
S.LR3=
15
49
0
600
長尺鋼管フォアパイリング工
φ=114.3 t=6mm L=12920 ctc450
吹付けコンクリート+鋼アーチ支保工
t=200(36N/mm ) HH-1542 t=350
覆工コンクリート
L=4000(耐力170kN以上)
ロックボルト
t=350
インバートコンクリート インバート吹付け+インバート支保工
t=200（36N/mm ） HH-1542
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切羽形状測定は3Dスキャナーにより行った．この3Dスキャナーはレーザー光により対象
ポイントの三次元座標を測定するもので，測定精度は4mmである．測定結果を図-2.18に示
すような測定項目で数値化し，これにより，剥落の規模を表す最大剥落深さと剥落高，曲
面切羽形状を表す天端掘込み深さとS.L.掘込み深さ，鏡面の安定勾配を表す鏡面掘削角を求
めた．図-2.19に支保パターンDⅢ区間の実測のトンネル中心位置での切羽形状22断面の測
定結果を示す． 
 
(3) 曲面切羽標準断面形状の決定 
a) 曲面切羽形状の実測 
坑口付近の支保パターンDⅢ，22断面の切羽実測断面形状から求めた最大剥落規模の各測
定項目の値，平均値および主働崩壊線を図-2.20に示す. この図から以下の事項が確認でき
る． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-2.18 断面形状測定項目(単位：mm) 図-2.19 実測縦断切羽形状(単位：mm) 
 
図-2.20 最大剥落規模 
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1)最大剥落深さは4.0mである． 
2)最大剥落深さの平均は深さ3.19m，高さ5.79mである． 
3)最大剥落深さからの主働崩壊線角度は58°である． 
4)天端掘込み深さは1.47～2.44m，平均1.77mである． 
5)S.L.部掘込み深さは2.56～3.76m，平均2.90mである． 
この図より，主働崩壊角58°の線より下側までは崩壊しないこととし，直平面の高さの決
定根拠とした． 
b) 標準曲面切羽形状の決定 
支保パターンDⅢにおける試験施工結果から主働崩壊線の設置位置は，施工済み支保工位
置の下半盤であり，角度は58°であった．天端の掘込み最大深さは2.5m，S.L.部掘込み最大
深さは3.8mで曲面切羽の安定は確保された．以上のことから地山等級DⅡ，Eの切羽が
自立しにくい地山の掘削の目標形状となる標準曲面切羽形状を図-2.21，2.22のとおり
決定し，定義を以下のとおりとする． 
1)切羽形状は施工性を向上させるため，鏡掘込み長位置が明確となる直平面と曲面で形
成する． 
2)直平面の鏡掘込み長Lsは，一掘進長の2倍の2.0mに支保施工余裕0.3mを加えた2.3mと
する． 
3)直平面高は設置済み支保工位置の下半盤からの主働崩壊線(58°)と直平面との交差位
置とする． 
4)曲面原点はトンネル中心，直平面高位置の下半盤に平行する直線上に設ける． 
5)曲面始点掘込み深さLtは，天端掘削位置にて一掘進長の1.0mに支保施工余裕0.3mを加
えた1.3mとする． 
6)曲面は曲面始点掘込み深さLt位置と直平面高と主働崩壊線の交点位置を通過する円
とし，この二点を結ぶ弦の中心からの法線と直平面高の下半盤平行線の交点を曲面半 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
  
図-2.21 標準曲面切羽形状の縦断図(単位：mm) 図-2.22 標準曲面切羽形状の平面図(単位：mm) 
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径rfの中心，曲面原点とする(平面半径も同一)． 
 
(4) 球面切羽標準断面形状の決定 
a) 球面切羽形状の実測 
図-2.23に地山等級CⅡの球面切羽(2L)の3Dスキャナーによる4断面の実測図を示す．玄武
岩区間であり，S.L.上部は若干の差はあるものの，ほぼ目標形状に掘削できている．下半盤
は掘削しきれない部分が多くみられる．掘削中は切羽の自立性は高く，崩落，肌落ち等も
なく，安定したものであった． 
試験施工において鏡掘込み長Ls=3L+0.3mも試みたが整形が困難であり，時間を要したた
め，施工を中止した． 
b) 標準球面切羽形状の決定 
切羽が自立しやすい地山の掘削目標となる標準球面切羽形状は，試験施工実績より当初
設定した図-2.2のとおりとし，鏡掘込み長Lsは，S.L.位置において一掘進長Lの2倍に支保施
工余裕0.3mを加えたLs=2L+0.3mとする． 
 
(5) 曲面，球面切羽の安定性および施工性に関する調査 
a) 利点  
実際の施工に従事した作業員の方に対し，曲面，球面切羽の安定性および施工性につい
て調査した結果，利点および留意点について以下のような結果となった． 
1)曲面，球面切羽による全断面掘削は，補助ベンチ付き全断面に比較し施工性が良い． 
2)切羽鏡面から離れた作業となり，鋼アーチ支保工建込み時に安心感がある． 
3)鋼アーチ支保工の足元掘削がしやすい． 
4)ロックボルトが施工しやすい． 
 
 
図-2.23 球面切羽実測形状(2L 単位：mm) 
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5)早期閉合のインバート掘削時に切羽との離隔があり，安心感がある． 
6)地山状況によるがインバートの切羽閉合が可能である． 
b) 留意点  
曲面，球面切羽に限らず切羽一般に言えることであるが，留意点は以下のとおりである． 
1)脆弱地山では鏡吹付けコンクリートの付着が悪く剥落しやすくなる． 
2)強度不足地山では曲面切羽の場合，直平面部を掘込むとその上側の曲面部は前方まで剥落
が進行しやすい． 
3)固結度が低いとずり出し時に切羽から剥落しやすい． 
4)地山強度が50N/mm2を超え，亀裂が少ない場合，球面形状を整形するのは困難である． 
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2.5 曲面切羽安定化のメカニズム 
 
数値解析，模型実験および八之尻トンネルにおいて実施した曲面，球面切羽の試験施工
結果より曲面切羽の安定化挙動の考え方を示す．これは曲面切羽が安定化するメカニズム
を推定したものである． 
1)曲面切羽は切羽前方0.6～1.0D(7～11m)に最大主応力が3.5～4.0N/mm2の初期地山応力よ
り高い圧縮ゾーンを形成，三次元のグラウンドアーチを構築し，この効果により切羽お
よび周辺地山は安定しやすい． 
2)曲面切羽における掘削後の切羽後方に発生する初期地山応力より高い圧縮ゾーンは，補助
ベンチ付きの0.9Dに比較して0.3Dと早期に現れ，グランウドアーチが切羽に近い位置で構
築され，切羽および周辺地山が安定しやすい． 
3)曲面切羽は先行変位量が大きいが，地山応力の再配分の進行が早く，周辺地山も早く安定
する． 
4)曲面切羽の天端沈下，水平内空変位等の掘削後変位は直平面に比較し小さく，支保構造に
作用する土圧も直平面に比較し，小さくなると考えられ，切羽およびトンネル構造体は
安定しやすい． 
5)切羽の最大せん断ひずみは上向き60°の目安としている主働崩壊線の上側，切羽天端背面
に15～20％の領域が分布し，曲面切羽が最も小さく，切羽が安定しやすい．この領域は
実施工において，切羽崩壊が発生した個所であり，崩落することにより切羽自体が安定
形状へ自然移行し，切羽が安定化する． 
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2.6 まとめ 
 
 本章では，曲面切羽の安定性を数値解析により，切羽支保の効果について模型実験によ
り，実際の切羽安定性，施工性について試験施工により検討，検証を行った．これらの検
討，検証から得られた知見をまとめると以下のとおりとなる． 
 数値解析からは曲面切羽の先行変位は大きいものの，支保設置後変位は小さく，支保構
造に作用する土圧が小さくなると考えられ，直切羽に比較し安定しやすい．また，曲面切
羽にすることにより補助ベンチを設置することと同等の鏡面押出し量抑制効果が確認され
た． 
 最大主応力分布は，初期地山応力より高い圧縮域が曲面切羽の方が切羽に近い位置で構
築され，この領域をグラウンドアーチと仮定するとトンネルも早く安定しやすいと考えら
れる． 
 最大せん断ひずみ分布は，天端付近に高い領域が発生し，曲面切羽が最も小さく切羽が
安定しやすい．また，実際の崩落域とほぼ一致することが確認された． 
 模型実験からは，楕円と円形を比較した場合，マスキングテープで楕円は安定するため，
鏡掘り込み長の短い楕円の方が望ましいと考えられる．また，円形のセロハンテープが最
も変位が小さく，付着力が最も切羽安定に寄与するため，鏡吹付けコンクリートは曲面切
羽と組合わせて有効な切羽安定化工法と考えられる． 
 試験施工からは，標準の曲面，球面切羽形状を決定することができ，その切羽安定性も
確認することができた．作業員の方からのヒアリングでも施工性の良さも確認された． 
 以上の検証結果から曲面切羽は，切羽安定性に優れ，施工性も兼ね備えた切羽形状であ
ることが確認された． 
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第三章 低強度地山での掘削工法検討と早期閉合効果に関する検証 
 
 
3.1 研究概要と既往の研究 
 
(1) 研究概要 
低強度地山の掘削工法は従来，加背(掘削断面)を小さく分割する工法が主流であり，掘
削に多くの時間を要し，工程が遅延，工費も増大していた．人力作業も多くなり，作業員
の方の負担も増大するケースもあった．  
しかし，近年は加背を大きくし，大型機械を導入して対応するケースが一般的になりつ
つあるが，低強度地山における掘削工法および切羽の安定化に関する考え方は，各々の現
場で独自に対応しているのが現状である． 
本章においては，低強度地山の掘削工法について，早期閉合を考慮した曲面切羽全断面
掘削を前提に検討する．早期閉合効果については，数値解析と八之尻トンネルの試験施工
結果に基づいて検証を行い，地山強度比を指標とする掘削工法について提案する．また，
早期閉合構造半径比 r3/r1, 早期閉合距離 Lf，早期閉合単位 Lc についても提案する． 
 
(2) 既往の研究 
低強度地山および膨張性地山の掘削工法に関する事例については，高橋 25)およびトンネ
ル標準示方書 26)において整理されている．これらの掘削工法のうち代表的なものをまとめ
ると 1)早期閉合工法，2)中央導坑先進工法，3)ショートスパン導坑先進工法，4)上半断面導
坑先進全断面拡幅工法，5)ADECO，6)多重支保工，7)最善管理型二重支保工があり，それ
ぞれ研究，検討されている． 
早期閉合工法と ADECO は併用されるケースが多く，切羽前方を長尺鏡ボルトで補強して
地山および切羽の安定を図り，早期閉合を行うものであり，九州自動車道加久藤トンネル
27)，上信越自動車道日暮山トンネルⅡ期線 28)で施工されている． 
中央導坑方式は地質確認，切羽安定，地山応力解放を目的に導坑を先行掘削するもので，
東北自動車道折爪トンネル 29)，上信越自動車道日暮山トンネルⅠ期線 30)で採用されている． 
ショートスパン導坑先進工法は既存の施工機械を使用し，7m 程度の導坑を掘削し，導坑
による切羽安定効果と変位抑制効果を期待するもので日暮山トンネルⅡ期線 31)において初
めて採用された． 
上半断面導坑先進拡幅掘削工法は，上部半断面自体を導坑と考え，縫返し掘削を前提に
掘削し，その後，全断面拡幅掘削で早期閉合を行うもので，上信越自動車道太郎山トンネ
Ⅰ期線 32)で採用された． 
多重支保工 33),34)，最善管理型二重支保工 35)は，掘削工法としてではなく支保設計として，
第四章で記述する． 
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3.2 八之尻トンネル低強度地山の掘削工法と支保変状状況 
 
(1) 八之尻トンネルの掘削工法 
 本節では，八之尻トンネルにおいて採用した，低強度地山の掘削工法および試験施工の
概要について記述する． 
八之尻トンネルの基本掘削工法は，機械掘削による曲面切羽全断面掘削早期閉合工法と
した．この工法を採用するに当たり，掘削開始当初，曲面切羽と直切羽，全断面掘削と補
助ベンチ付き全断面掘削の比較試験施工および早期閉合距離の長さの違いによる比較試験
施工を実施した．これらの試験施工結果は次節以降で記述する． 
八之尻トンネルの当初の地質縦断を図-3.1 に，試験施工区間を図-3.2 に示す．当初，地山
強度比が 0.1 を下回る区間はトンネル中央部 105m の想定であったが実績では 0.1～0.5 の区 
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-3.2 坑口部切羽形状・掘削工法試験施工区間 
 
当初予定低強度地山区間 L=105m  
図-3.1 八之尻トンネル地質縦断 
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間が 6 倍を超える延長となった． 
 試験施工区間終了後に一軸圧縮強度 50N/mm2 を超える玄武岩が出現し，約 50m 区間，爆
破掘削を採用している．この爆破掘削区間を除く，低強度泥岩区間は原則，曲面切羽全断
面掘削早期閉合工法で掘削を行った． 
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(2) 八之尻トンネルの支保変状状況  
図-3.3 にトンネル中央部低強度区間の支保パターン配置(二重支保区間，シングル支保 
区間)，縫返し区間，天端崩落個所およびその施工順序を示す． 
 
 
 
 
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-3.3 中央部低強度地山区間支保パーン等配置および施工順序 
シングル支保区間 二重支保区間 縫返し区間 
 
中央導坑先進区間 Ecp 
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支保パターン詳細は第四章，表-4.1，4.2(a)，4.2(b)に記述する．Step-1 は切羽天端崩壊(2)
までの通常掘削区間，Step-2 は二重支保区間，Step-3 は坑口側に戻っての支保変状箇所の縫
返し区間，Step-4 はシングル支保区間を表している．支保の変状は縫返し区間 Step-3 が最も
大きい．典型的な支保変状を写真-3.1，3.2 に示す． 
支保変状は泥岩区間の土被り 150m 程度から現れ始め，吹付けコンクリートの肩部からの
崩落が代表的な現象であった．その後，鋼インバート支保工と下半鋼製支保工の溶接部分
での H 鋼の破断等が判明した． 
 天端崩壊は二度発生しており，天端崩壊により一旦変位が収束した区間も変位が増加に
転じる傾向を示し，トンネル縦断方向の掘削影響範囲は約 200m にも及ぶものであった．天
端崩壊の状況を写真-3.3 に示す． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
  
写真-3.1 吹付けコンクリート変状状況 写真-3.2 鋼インバート支保工変状状況 
 
写真-3.3 STA434+69.6 天端崩壊状況 
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(3) 支保変状区間の切羽形状  
 支保変状区間の切羽形状は，標準曲面切羽形状を目標に掘削したが切羽崩壊が連続した
ため，鏡掘込み長が 3L，4L が多発した．当初，切羽安定対策として鏡ボルトを追加施工し
対応した．しかし，鏡ボルトの地山応力の拘束に起因すると考えられる初期変位速度の増
大により，支保変状が増加した． 
 このため，鏡ボルトの施工を中止し，切羽が崩壊する場合は鏡掘込み長を地質状況によ
り 3L，4L と長くし，鏡吹付けコンクリートも 10cm として切羽安定対策を実施した．この
対策により，以降の掘削は問題なく施工が実施できている． 
 このように切羽形状は，曲面切羽で地質状況により，鏡掘込み長を 2L，3L，4L と変化さ
せて対応すべきと考えられ，曲面切羽全断面掘削早期閉合工法の有用性が実証された． 
 
(4) 中央導坑先進全断面拡幅掘削工法 
 八之尻トンネル中央部の低強度地山区間において，中央導坑先進全断面拡幅掘削工法を
23m(図-3.3 参照)採用した．この区間は，支保変状が発生した区間であり，シングル支保と
して最も耐力が高い鋼アーチ支保工 NH250，吹付けコンクリート 40cm を採用しても支保の
変状が止まらないため，地質確認，切羽安定効果，地山応力解放効果および切羽閉合によ
る変位抑制効果を期待して採用している．標準断面を図-3.4 に示す． 
 中央導坑底盤位置は，当初，導坑天端と拡幅天端の中間部からの切羽崩壊が懸念された
ため，極力拡幅断面内で高い位置に設置することとし，拡幅断面の S.L.と同一とした．しか
し，インバート支保の早期閉合の掘削の際，導坑左右下部，底盤下部付近からの切羽崩壊
が発生した．このように，導坑位置は天端付近の切羽安定は先受け工により確保すること
とし，インバート掘削時の拡幅切羽安定化に重点を置き，極力下方に設置すべきと考えら
れる． 
 また，この中央導坑先進区間の中央部付近で拡幅掘削時に天端崩壊が発生した．この原 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 図-3.4 中央導坑先進工法標準断面 
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因は導坑掘削段階での右肩付近で 1m 程度の抜け落ちが発生し，この充填のため 1m 程度の
吹付けコンクリートが施工された．この吹付けコンクリートの取壊しのブレーカー作業に
より，過度の振動作業が実施され，この振動により拡幅掘削の長尺鋼管フォアパイリング
工の改良体に損傷を与えたため，天端崩壊が発生したと想定される．この崩落以降，支保
構造は二重支保に変更している． 
 
(5) 八之尻トンネルの掘削工法のまとめ 
 八之尻トンネルの試験施工結果と低強度地山区間の施工実績より，粘着力の期待できる
泥質地山においては，地山強度比 0.1 程度までは，切羽崩壊はあるものの，曲面切羽全断面
掘削で鏡掘込み長を長くすることで対応可能と判断される． 
地山強度比が 0.1 を下回る場合は，地質確認効果，切羽安定効果，地山応力解放効果およ
び切羽閉合による変位抑制効果を期待し，中央導坑を設置すべきと考えられる．中央導坑
設置位置はインバート掘削の切羽崩壊を防止するため，極力下方とし導坑下半盤と拡幅掘
削下半盤を同一とすべきである． 
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3.3 早期閉合効果の数値解析による検討 
 
(1) 解析概要 
 インバート支保の早期閉合効果を検証するため，曲面切羽全断面の早期閉合単位 Lc=3m
における早期閉合距離 Lf=6m と 9m の比較解析を行った．閉合距離の違いによるトンネル
の変形挙動や力学的安定に及ぼす影響を確認している． 
 また，早期閉合距離 Lf=2m，早期閉合単位 Lc=1m と早期閉合距離 Lf=3m，早期閉合単位
Lc=2m の比較解析も実施している． 
解析コード，解析モデル，地山物性値等は第二章の切羽形状特性の検証で実施した曲面
切羽，地山等級 E 相当と同一として実施した． 
 
(2) 早期閉合距離 Lf=6m，9m 比較解析結果 
a) 天端沈下，水平内空変位 
図-3.5，3.6に支保設置後の天端沈下，水平内空変位を示す．天端沈下では閉合距離6mは，
9mに比較し66％，水平内空変位では49％の発生量となっている．天端沈下の収束位置は，
閉合距離に関係なく，切羽後方約2Dで収束する．水平内空変位はそれぞれ閉合直後に収束
している． 
b) 鏡面増分押出し量 
 図-3.7に一掘進あたりの切羽鏡面1m奥の点の増分押出し量のトンネル中心位置での比較 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-3.6 支保設置後水平内空変位 
図-3.7 鏡面増分押出し量  
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図-3.5 支保設置後天端沈下 
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を示す．変位量の最も大きな位置では閉合距離6mは9mに比較し，82％の発生量となってい 
る．閉合距離を短くすることにより切羽の押出し量も抑制されることが確認された． 
c) 地山応力 
 閉合距離の差による最大主応力，塑性域分布には有意な差は見られない． 
d) 支保部材応力 
 図-3.8，3.9にS.L.部とインバート部の鋼アーチ支保工応力，吹付けコンクリート応力の比
較を示す．S.L.部は閉合距離9mでは閉合距離6mの1.3倍の399N/mm2となり，閉合前に降伏強
度の245 N/mm2を超える． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
インバート部では閉合距離6mは閉合距離9mの約1.5倍高い419N/mm2が発生する．閉合距
離を短くすると曲げ部材のインバート部は高くなり，S.L.部は低下する． 
 吹付けコンクリートの応力発生傾向は鋼アーチ支保工とほぼ同一である．最大値は閉合
距離6mの11.9 N/mm2と設計強度36N/mm2の1/3程度である． 
e) 塑性域 
 図-3.10に塑性域の分布を示す． 
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図-3.8 鋼アーチ支保工応力比較 
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(b) インバート部 
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(a) S.L.部 
(a) S.L.部 (b) インバート部 
図-3.9 吹付けコンクリート応力比較 
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切羽前方，天端部に差はみられないがインバート下方は閉合距離9mになると塑性域が拡
大する． 
f) 最大せん断ひずみ 
図-3.11に最大せん断ひずみ分布を示す．切羽天端背面地山に15～20％の最大せん断ひず
みが分布する．このゾーンは設置済み支保工の下半盤位置から切羽前方上向き60°の主働崩
壊線の上側に現れる．閉合距離9mの方が6mより若干大きく，切羽の安定にも閉合距離が影
響する． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
g) 吹付けコンクリート軸力分担率 
図-3.12に吹付けコンクリートの軸力分担率を示す．吹付けコンクリートと鋼アーチ支保
工の軸力分担は閉合距離6mでは吹付けコンクリートの分担比が0.36～0.40で，閉合距離9m
では0.36～0.47であり，早く閉合することにより，吹付けコンクリートの分担率が下がり鋼
アーチ支保工の分担率が上がる． 
 
 
 
 
 
 
 
       (a) Lf=6m (b) Lf=9m 
図-3.10 塑性領域分布 
 
 
 
(a) Lf=6m (b) Lf=9m 
図-3.11 最大せん断ひずみ分布 
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(3) 早期閉合距離 Lf=2m，3m 比較解析結果 
a) 鉛直変位・水平内空変位 
 図-3.13にインバート中心鉛直変位，図-3.14に側部水平内空変位の経距変化を示す． 
 インバート鉛直変位は，閉合距離2mの方が小さく，3mの70％であり，水平内空変位も同
様な傾向である．早期閉合距離の短縮は2m，3mと短いものでも短縮効果があり，インバー
ト鉛直変位，水平内空変位の抑制に特に有効である． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
b) 鏡面増分押出し量 
 図-3.15に鏡面増分押出し量の比較図を示す．閉合距離2m，3mの有意な差はない． 
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図-3.13 インバート中心鉛直変位 図-3.14 側部水平内空変位 
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図-3.12 吹付けコンクリート軸力分担率(吹付けコンクリート軸力/全軸力) 
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図-3.15 鏡面増分押出し量 
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c) 塑性域分布，最大主応力分布，最大せん断ひずみ分布 
 図-3.16に塑性域分布を示す．塑性域は閉合距離6m，9m比較同様，インバート下方にLf=2m
の方が小さく現れる．しかし，最大主応力，最大せん断ひずみ分布には明確な差はみられ
ない． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
d) 支保部材応力 
 吹付けコンクリート，鋼アーチ支保工応力では閉合距離 2m，3m の有意な差はない． 
 
(4) 比較解析結果のまとめ 
 今回実施した早期閉合距離の比較解析結果をまとめると以下のとおりとなる． 
1)変位量は閉合距離を短くすることにより抑制され，早期閉合効果が確認される．閉合距離
6m，9m の比較では，6m に短縮することで水平内空変位は 49％に，鏡面増分押出し量は
82％に低減される．閉合距離 2m と 3m の比較でも約 70％に低減され，切羽閉合に極力近
づけることは有効であると考えられる． 
2)鋼製支保工応力ではインバート中央部で閉合距離 6m が 9m に比較し 1.5 倍の 419N/mm2
と発生応力が高くなる．早期閉合することにより，鋼インバート支保工の軸力分担率が
上がる． 
3)塑性域の分布も閉合距離が長くなるとインバート下方で広がる傾向を示す． 
 このように数値解析からは，早期閉合距離の短縮の有意性が確認されたため，地質状況
を考慮し，インバート掘削，インバート支保工設置時の切羽崩壊状況を確認しながら，極
力早期閉合距離の短縮を検討すべきである． 
 
 
 
 
 
 
  
 
(b) Lf=3m (a) Lf=2m 
図-3.16 塑性域分布 
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3.4 早期閉合構造半径比 r3/r1(インバート半径)の検討 
 
(1) 概要 
八之尻トンネルの低強度地山区間の支保変状は上半アーチ肩部と鋼インバート支保工と
下半鋼製支保工の接続部に集中する傾向にあった．これはインバート半径が長く，インバ
ート支保で受けた土圧が円滑にアーチ部支保に伝達されず，上向きの力が卓越し H 鋼の溶
接部に集中，上側凸状態(写真-3.2 参照)に変形し，溶接部の耐力を上回るものとなり，つい
には破断したものと考えられる． 
これらの対策として，早期閉合構造半径比 r3/r1 を 1.5 から 1.2 に変更し，インバート半径
を短くすることによりインバートの支保に作用する土圧が軸力として，円滑にアーチ部支
保に伝達される構造にすべきと考えられる．このため，r3/r1=1.5 と 1.2 の比較検討を数値解
析，計測結果より行い，r3/r1=1.2 の効果について検証する． 
  
(2) 解析トンネル支保構造 
 解析トンネル支保構造は，r3/r1=1.5はEc9パターン(後述する表-4.2(b)参照)とし，r3/r1=1.2
は Ec10 パターンとする．鋼インバート支保工と下半鋼製支保工の接続角を図-3.17 に，そ
れぞれの接続角と下半盤からの深さを表-3.1 に示す． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(3) 解析モデル等 
地山物性値，支保構造体断面性能，解析モデル等は第二章と同一とする．施工方法は曲
面切羽全断面掘削，鏡掘込み長 Ls=2L+0.3m(2.3m)とする．早期閉合距離 Lf=2m 早期閉合単
位 Lc=1m とする．解析メッシュを図-3.18 に示す． 
表-3.1 鋼インバート支保工接続角と深さ 
図-3.17 鋼インバート支保工接続角 
 
r3/r1 接続角(°) インバート中心下半盤からの深さ(m)
1.2 34 3.01
1.5 43 2.54
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(4) 解析結果 
a) 鉛直変位・水平内空変位 
 図-3.19，3.20 にトンネル側部の鉛直変位と水平内空変位の経距変化を示す．側部の鉛直
変位は r3/r1=1.2 が 1.5 の 37％と小さく，水平内空変位は 85％であり，インバート半径を短
く，真円に近づけた効果が確認される． 
b) 鏡面増分押出し量 
 図-3.21に鏡面の一掘進当たりの増分押出し量を示す．r3/r1の変化による有意な差はない． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(a) r3/r1=1.2 (b) r3/r1=1.5 
図-3.18 早期閉合構造半径比 r3/r1 比較解析メッシュ 
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図-3.21 鏡面増分押出し量 
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図-3.19 側部鉛直変位 図-3.20 側部水平変位 
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c) 最大主応力分布 
 図-3.22 に最大主応力分布を示す．下半盤から上側，切羽周辺，天端上方には r3/r1 の違い
による有意な差はない．しかし，r3/r1=1.2 のインバート周辺地山には，早期閉合構造の近
傍に地山安定確保に有利と思われる初期地山応力より高い応力レベルにある領域が形成さ
れ，効果が確認される． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
d) 塑性域分布 
 図-3.23 に塑性域分布を示す．塑性域は下半盤から上側，切羽前方，天端上方には有意な
差はない．切羽後方インバート下方では r3/r1=1.2 の方が小さく，効果が確認される． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
e) 支保部材応力 
図-3.24，3.25 に吹付けコンクリート軸応力，鋼アーチ支保工応力を示す．吹付けコンク
リート軸応力は r3/r1=1.5 で 5.3～14.4N/mm2 の圧縮で分布する．r3/r1=1.2 は，分布幅が小さ
く 5.3～9.5N/mm2 となり，インバート部の値は約 65％に低減され，効果が現れる．  
鋼アーチ支保工応力は、r3/r1 の違いによる差は小さく，209～269N/mm2 の曲げ圧縮であ
り，インバート部が最も大きい． 
  
(a) r3/r1=1.2 (b) r3/r1=1.5 
(a) r3/r1=1.2 (b) r3/r1=1.5 
 
 
図-3.23 塑性域分布 
図-3.22 最大主応力分布 
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f) 吹付けコンクリート軸力分担率 
図-3.26 に吹付けコンクリートの軸力分担率を示す．吹付けコンクリートの支保構造全軸 
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図-3.24 吹付けコンクリート軸応力 
図-3.25 鋼アーチ支保工応力（インバート中心) 
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図-3.26 吹付けコンクリート軸力分担率 
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(a) 天端 (b) S.L. 
  (c) インバート中心  
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力に対する分担率は，r3/r1=1.5 は 0.54～0.72，1.2 は 0.54～0.61 となり，分布幅は 1.2 の方
が小さく、全体に均一化されており r3/r1=1.2 の効果が現れる． 
 
(5) 解析結果のまとめ 
 数値解析により早期構造閉合半径比 r3/r1=1.2 と 1.5 の比較を行うことにより，r3/r1=1.2
の効果の検討を行った．その結果，r3/r1=1.2 の方が鉛直変位，水平内空変位は小さくなり，
トンネル構造体には有利となる． 
 最大主応力分布からは r3/r1=1.2 の方がインバート下方に初期地山応力より高い圧縮領域
がインバート部近くに発生し，地山は安定化すると考えられ，また，塑性域分布はインバ
ート下方で小さくなり，地山が安定化しやすくなると考えられる． 
 吹付けコンクリート応力は r3/r1=1.2 の方が断面内での発生応力の分布幅が小さくなり，
断面内で均一な分布となり，インバート部は 65％に低減され，真円に近づくことによるリ
ング支保構造効果が確認された． 
 このように解析からは早期閉合構造半径比 r3/r1=1.2 の有意性が確認され，地山強度比が
0.3 未満で支保変状が懸念される場合は，r3/r1=1.2 を採用すべきである． 
 
(6) 計測結果による比較 
 次節および第四章で詳細に記述するが実施工の計測データ分析により，掘削工法，閉合
距離および支保構造等の評価を行っている．このうち，早期閉合構造半径比 r3/r1=1.2 と 1.5
の比較結果を抽出し，図-3.27 に吹付けコンクリート軸応力の断面分布の比較を示す． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 閉合構造半径比 r3/r1=1.2 では，1.5 に比較し，S.L.下，一か所を除き，すべて 14～24N/mm2
の範囲に均一に分布し，解析結果と同様な傾向を示す．実施工においても r3/r1=1.2 にする
ことにより，インバート支保から下半，上半支保に軸力が円滑に伝達され，真円に近づけ
る効果が確認され，有意性が実証された． 
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(a) r3/r1=1.2 (b)  r3/r1=1.5 
図-3.27 吹付けコンクリート軸応力 
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3.5 試験施工による全断面早期閉合効果の検証 
 
(1) 概要 
 八之尻トンネルにおいて実施した曲面切羽全断面掘削の試験施工で，インバートの早期
閉合距離 Lf の試験施工も実施している．これは支保パターン DⅢ区間で全断面掘削での早
期閉合距離 Lf=6m と Lf=9m の比較試験である．インバートの早期閉合施工単位 Lc は両方
とも 3m としている．試験施工で採用した支保構造を図-3.28 に示す． 
 また，全断面掘削と補助ベンチ付き全断面掘削の早期閉合の比較試験も実施している． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(2) 早期閉合効果 
図-3.29にトンネル変位(天端沈下・水平内空変位)のトンネル縦断方向の比較を示す．支
保パターン記号は図-3.28の支保パターンDⅢc-2-Kを基にDⅢc-3-K は長尺鋼管フォアパイ 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 図-3.29 トンネル変位比較  
図-3.28 早期閉合距離試験施工支保パターン(DⅢc-2-K) 
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イリング工を削除したものである． 
地山強度，先受け工の違いもあり，明確な差はないが切羽評価点3のSTA447+00と447+10
とを，切羽評価点10のSTA446+70と447+20とをそれぞれ比較すると，同一切羽評価点では，
いずれもLf＝6mの変位量が小さくなっていることがわかる．Lf＝6mと9mでは地山条件の違
いも考えられるが，同一切羽評価点の比較という観点からすれば，早期閉合も有効な切羽
安定化工法の一つと考えることができ，実トンネルの試験施工においても早期閉合効果が
確認された．変位が大きく，鏡面の押出しもある場合の有効な対策手法と考えられる． 
 
(3) 全断面掘削変位抑制効果 
 八之尻トンネルの試験施工においては，支保パターンDⅢ区間より奥側の地山等級DⅠ，
CⅡ区間で全断面掘削の効果を確認するため，補助ベンチ付き全断面掘削との比較試験36)を
行った．      
図-3.30に全断面掘削と補助ベンチ付き全断面掘削の鉛直変位の比較を示す．横軸は支保
パターン名で最後の記号(f) (b)は，全断面掘削(f)と補助ベンチ付き全断面掘削(b)との区分
を表している． 
天端沈下V1の最大は補助ベンチ付きのDⅠで18mmであった．天端沈下は全断面掘削の方
が小さく，バラツキも小さい．これは，補助ベンチ付きの場合，緩んだベンチ上に鋼アー
チ支保工を設置し，その後，支保工の下部を掘削するためである．全断面で早期に完成形
の支保を設置した方がトンネルの安定性が増すことが確認され，全断面掘削早期閉合工法
の合理性が実証された． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-3.30 鉛直変位比較 
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3.6 低強度地山での掘削工法の提案 
 
(1) 掘削工法の提案 
 第二章および本章において検討した結果を統合し，八之尻トンネルで採用した曲面切羽
全断面掘削早期閉合工法と中央導坑先進曲面切羽全断面掘削早期閉合工法を基本に，地山
強度比を指標にした掘削工法を表-3.2 のとおり提案する．また，その決定根拠を次項で記述
する．曲面切羽全断面の標準縦断と中央導坑先進の標準断面を図-3.31，3.32 に示し，写真
-3.4，3.5 に早期閉合距離 Lf=6m，4m の施工写真を示す． 
なお，地山強度比のランク分けは，第四章 4.3 節(4)項で記述する． 
 
 
EcⅠ 0.5 曲面 全断面掘削早期閉合 1.5 6 3
EcⅡ 0.3以上0.5未満 曲面 全断面掘削早期閉合 1.5 4 2
EcⅢ 0.1以上0.3未満 曲面 全断面掘削早期閉合 1.2 2，3 1
EcⅣ 0.1未満 曲面 全断面掘削早期閉合 1.2 2 1
Ecp 0.1未満 曲面 中央導坑先進早期閉合 1.2 1※ 1
※Ecpの早期閉合距離Lfは，切羽閉合を基本とするが切羽崩落状況により2，3mを検討する
早期閉合
距離
Lf  (m)
早期閉合
単位
Lc  (m)
パターン
名 切羽形状 掘削工法
地山強度比
cf
早期閉合構
造半径比
r3/r1
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
表-3.2 掘削工法一覧 
  
鏡掘込み長 Ls 円中心 
Lc=2m      Lf=3m 1m 
主働崩壊線 
切羽(曲面) 
切羽(直平面) 
Step-1 
Step-2 
長尺鋼管フォアパイリング 
φ114.3  t=6mm  L=12.92m  ctc450 
掘削域 
 
図-3.31 曲面切羽全断面早期閉合標準縦断 
3-21 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(2) 掘削工法の決定根拠 
a) 掘削工法 
 掘削工法は全断面掘削早期閉合工法を基本とし，地山強度比が 0.1 を下回る場合は，より
変位量を抑制可能で切羽閉合が施工しやすいと考えられる中央導坑先進早期閉合工法とし
た．また，中央導坑には切羽安定効果，地質確認効果，水抜き効果，地山応力解放効果が
あると考えられ，より安定した施工が期待される． 
b) 切羽形状 
 切羽形状は八之尻トンネルの実績より，低強度地山でも鏡吹付けコンクリート 10cm でそ
図-3.32 中央導坑先進早期閉合標準断面 
  
写真-3.4 早期閉合距離 Lf=6m 写真-3.5 早期閉合距離 Lf=4m 
R3=
678
0
S.L
Ｃ
長尺鋼管フォアパイリング工
φ=114.3 t=6mm L=12.92 ctc450
84
00
変形余裕量
t=100吹付けコンクリート+鋼アーチ支保工
t=300(36N/mm ) NH-250 2
インバート吹付け+インバート支保工
t=400（36N/mm ） NH-2502
t=300
インバートコンクリート
t=300
覆工コンクリート
L=4000(耐力290kN以上)
ロックボルト
注入式フォアポーリング
L=3000 ctc450
R1=
560
0
R2=11200
120°
吹付けコンクリート+鋼アーチ支保工
t=150(36N/mm ) NH-125 2
600
R=
30
00
R=6000
R=
60
00
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の安定性が確認されたため，すべて曲面切羽で鏡吹付けコンクリート 5cm，10cm を施工す
ることとする．八之尻トンネルでは，低強度地山出現当初は，鏡ボルトを採用したが，縫
返し以降は採用を中止し，鏡吹付けコンクリートのみで施工を行った． 
c) 早期閉合構造半径比 r3/r1 
 早期閉合構造半径比 r3/r1 については，八之尻トンネルの施工実績から地山強度比 0.3 以
上,早期閉合距離 Lf=6m，r3/r1=1.5 でリング支保構造体の健全性は確保可能であった．しか
し，地山強度比が 0.3 を下回ると r3/r1=1.5 ではリング支保構造に影響が出はじめ，支保の
変状が発生する結果となった．このため，地山強度比 0.3 未満では r3/r1=1.2 とした． 
d) 早期閉合距離 Lf 
 早期閉合距離 Lf は八之尻トンネルの実績(図-4.18，4.19)から 7m 以下であれば，初期変
位速度は支保規模に影響されないことが確認されているため，6m を基本とする．数値解析
結果より 3m と 2m の比較においても，変位抑制効果に差があるため，全断面掘削では最短
3m，中央導坑先進工法では，極力短縮したいことから，導坑の切羽安定効果を期待し切羽
閉合とした．   
また，TBM 導坑が設置された新東名富士川トンネル入山断層では，切羽閉合を実施して
おり，写真 3.6，3.7，3.8 に全景，施工状況写真を示す． 
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
写真-3.6 富士川トンネル全断面切羽閉合状況 
 
写真-3.7 富士川トンネル上半切羽閉合状況 
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e) 早期閉合単位 Lc 
 早期閉合単位 Lc は，掘削スピードに大きく影響する．基本は早期閉合距離の 1/2 とする．
早期閉合単位と月進の目安を八之尻トンネルの実績より表-3.3 に示す．この月進を参考に変
位速度，変位量を詳細に検討しながら閉合距離，閉合単位を決定していく必要がある． 
 
 
 
 
 
 
(3) 中央導坑断面形状の提案 
 中央導坑の断面形状は，地質状況により施工機械を決定し，その編成により決定するが
基本断面は八之尻トンネルの実績から以下のとおりとする(図-3.32 参照)． 
上半半径 r1 は 3m，r2/r1=2，早期閉合構造半径比 r3/r1=2，曲面切羽の鏡掘込み長 Ls=2～
3L とする．早期閉合距離は Lf=2m とし，早期閉合単位は Lc=1m とする． 
 導坑下半盤の高さは，拡幅掘削(全断面)下半盤と同一とする．これは八之尻トンネルお
いては，天端部の崩落対策に重点を置き，拡幅掘削の S.L.高さと同一として施工したが，イ
ンバート掘削時に導坑左右，導坑下半盤下部からの切羽崩壊が発生し，切羽安定効果が得
られないためであり，導坑高さを下げることにより，切羽安定効果がより得られると考え
られる． 
 
 
 
 表-3.3 早期閉合単位と月進 
 
写真-3.8 富士川トンネル下半インバート切羽閉合状況  
早期閉合単位Lc (m) 月進　(m/月)
3 60
2 40
1(切羽閉合) 25
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3.7 まとめ 
 
 本章においては，低強度地山での掘削工法を早期閉合効果と早期閉合構造半径比 r3/r1 を
検討することにより提案した．これは数値解析，試験施工，実施工結果から行った検討で
あり，まとめると以下のとおりとなる． 
1)数値解析から早期閉合距離を短縮することによる変位抑制効果が確認され，塑性域の分布
域も小さくなるため，インバート掘削時の切羽崩壊に留意し，極力短縮すべきである． 
2)同じく数値解析より早期閉合構造半径比 r3/r1=1.2 にすることにより，変位抑制効果があ
り，最大主応力および塑性域分布からも地山安定効果が確認された．また，吹付けコン
クリート軸応力も低減され，真円に近づけるリング支保構造効果が確認された． 
3)実施工の試験施工，計測結果より，早期閉合距離の短縮効果，全断面掘削の変位抑制効果，
早期閉合構造半径比 r3/r1=1.2 にすることによる，断面全体で吹付けコンクリート軸力を
均一に分担する効果等が確認された． 
4)上記の確認効果を考慮し，掘削工法は曲面切羽全断面掘削早期閉合工法を基本とし，地山
強度比 0.1 未満は，中央導坑先進全断面拡幅掘削早期閉合工法も提案した． 
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第四章 低強度地山での支保構造の提案 
 
 
4.1 研究概要と既往の研究 
 
(1) 研究概要 
 本章では，八之尻トンネル低強度地山区間において採用した支保設計の考え方を示し，
その施工結果および計測データ分析結果を基に，採用した支保構造を評価し，その評価結
果より地山強度比を指標とする低強度地山区間の支保構造を提案する．また，その支保構
造の現場での修正法と地山強度比の測定方法についても提案する． 
 
(2) 既往の研究 
トンネル設計手法はトンネル標準示方書 37)によれば一般的なものとして 1)標準設計の適
用，2)類似条件での設計の適用，3)解析的手法の適用等が提示されている．低強度地山の場
合は標準設計がないため，2)，3)の適用事例が多い． 
二車線道路トンネル，新幹線トンネル等の掘削断面積約 90m2，掘削幅約 10m の低強度地
山トンネルの施工事例は多く，高橋 38)が 1990 年以降を対象に整理分析したものでも低強度
地山は 30 例に上る． 
一方，トンネル標準示方書では大断面の目安として 180m2 の数値が記載されており，こ
のような大断面トンネルの低強度地山の事例は非常に少ない．二車線道路トンネル断面規
模を対象に低強度地山の設計法の既往の研究について整理する． 
a)類似事例 
 近年，低強度地山の設計例としては北陸新幹線飯山トンネルにおいて北川ら 39)，剣持ら
40)が提唱した「多重支保工」および北海道横断自動車道穂別トンネルで山田ら 41)が提唱し
た「最善管理型二重支保」の考え方が挙げられる． 
多重支保工は，いわゆる「いなし効果」と変位制御を組み合わせたものであり，考え方
をまとめると以下のとおりとなる． 
1)大きな変形余裕量を見込む． 
2)一次支保工設置後の大きな変位と一次支保の損傷を容認し，二次支保に作用する荷重の低
減を期待する． 
3)一次支保工の内側に切羽後方 3.5D 離れた位置で二次支保工を設置する． 
4)二次支保工の変位状況により，その内側に三次支保工を設置する． 
課題として変形余裕量を大きく確保する必要があり，掘削断面が大きくなり不経済にな
りやすいこと，一次，二次，三次支保工の支保規模決定において，一次，二次，三次のバ
ランスと最適規模の設定が困難なこと，および二次，三次支保工の設置時期の決定法が困
難なことが挙げられる． 
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最善管理型二重支保は二重支保の施工において，いなし工法と二重支保同時施工の中間
的なもので考え方，施工方法は以下のとおりである． 
1)一次，二次に分割して支保工を設置．  
2)数値解析にて変形余裕量，一次，二次の支保規模の決定． 
3)周辺地山の限界ひずみを 1.0％と想定し，許容ひずみを 0.5％に設定，その変位量まで変位
を許容し，一次支保の支保機能を残した上で二次支保を設置． 
4)原則上半切羽より 8m 後方で全断面閉合．  
5)補助工法として，長尺鋼管フォアパイリング工および鏡ボルトを施工． 
 課題としては，変形余裕量，一次，二次の支保規模の決定方法が定量的でないこと，初
期変位速度が急激に早くなり，二次支保の設置ができないことが想定されること，および
二重支保を前提に変形余裕量，掘削断面を決定するため，断面が大きくなり不経済になり
やすいことが挙げられる． 
 このように，「多重支保工」および「最善管理型二重支保」は，具体的な一次，二次，三
次支保の支保規模を定量的に決定できないこと，二次，三次支保の設置時期，位置の判断
が困難なこと，および掘削断面が大きくなり，不経済になりやすい傾向にある． 
 このため，本研究においてはこれらの課題を解決し，変形余裕量，支保規模を定量的に
設定可能で経済的な掘削断面となる設計手法,支保構造を検討，提案する． 
b)解析的手法 
 トンネル支保設計に用いられる解析的手法は，土木学会ライブラリー42)によれば以下の条
件を備えるべきとされている． 
1)逐次掘削機能を有すること． 
2)地山の力学特性を適切に表現できるモデルを用いることができること． 
3)支保部材や補助工法を適切にモデル化できること． 
4)経時解析機能(地山の粘弾性，切羽進行など)を有すること． 
 また，解析結果に影響を及ぼす重要な要因はトンネル周辺の地山材料の力学特性をいか
に適切にモデル化できるかである．地山材料は掘削後，多様に変化する．中硬岩地山では
不連続面の影響を受けやすい． 
解析手法としては，有限要素法(Finite Element Method)，有限差分法(Finite Deference 
Method)，固別要素法(Distinct Element Method)，不連続変形法(Discontinuous Deformation 
Analysis)等が挙げられる．  
有限要素法は，数多くのトンネル掘削解析に適用されており，地質調査結果や施工実績
により入力定数を設定できるため，設計実務で取扱いやすい．基本的な原理は対象領域全
体を小さな要素に分割して，各々を力学モデルで近似して，それらを再び全体的に組み立
てて解く手法である．実用化されている多くの有限要素法プログラムは，微少変形の仮定
の下に静的釣り合い条件を満たす必要があるため，傾斜地形，都市部の低土被りなどの不
安定な応力状態や大変形問題を扱うことができない． 
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有限差分法は，1981 年に土質,岩盤構造物の解析を目的に開発されたもので，基本は差分
法であるが独自の計算技巧を導入した連続体解析法であり，一般の有限差分法とは異なる
ものである．この解析手法の最大の特徴は支配方程式に運動方程式を採用して，独自の離
散化手法を組み込むことにより，小さな荷重を受けた地盤の弾性状態から大きな荷重によ
る地盤の破壊状態に至るまで過程を逐次的に再現することができる点である．  
個別要素法は，不連続性岩盤を対象とする場合に用いられる．トンネル周辺地山の変形
や破壊は節理などの地質不連続面に沿うすべりや剥離に起因することが多い．不連続性岩
盤の数値解析を大別すると岩盤を等価な連続体として扱う方法と各々の岩盤不連続面を直
接組み込んで不連続体として扱う方法があり，個別要素法は後者にあたる．個別要素法は，
岩盤を不連続面に囲まれた個別の岩塊ブロックの集合体と考え，境界条件のもので，運動
方程式に従い，各々のブロックが隣接ブロックから伝達される接触力が合力の方向へ並進，
回転する挙動を追跡する解析手法である． 
不連続変形法は，不連続性岩盤の解析を目指したものであり，未知数として変位を用い，
連立方程式を解くものである．個々のブロックに対して変形が発生し，ブロックの集合体
においては，ブロック間相互のすべり，分離，接触が可能である．順解析，逆解析の二組
のモデルで構成され，大変位，大変形の解析のため開発されたものである． 
 その他の解析手法では，境界要素法(BEM)，キーブロック理論などがあり，近年新たに
宮野前 43)により，地山の時間依存性挙動と施工過程を考慮した解析手法も提案されている． 
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4.2 八之尻トンネルにおける支保設計 
 
(1) 支保設計の考え方と当初設定支保構造 
 八之尻トンネルの支保設計は，当初トンネル中央部に地山強度比が 0.1 を下回る低強度泥
岩区間が想定されたため，過去に大変形が発生した二車線道路トンネルの 22 トンネルの事
例 44)を基に検討，決定した．脆弱な泥岩は想定より早めに出現し，また区間延長が伸びた
ため，105m の想定が約 6 倍以上となっている． 
22 トンネルの事例より，計測された吹付けコンクリート軸力を支保構造半径で除して作
用土圧(図-4.1 参照)を算出，単位体積重量で除して支保作用土圧の土被り相当高を算出した． 
この土圧に対して，当初の設計であることから，分かりやすく簡便な厚肉円筒の理論解で
算出した吹付けコンクリートの耐荷力でバランスさせる考え方とした．耐荷力は吹付けコ
ンクリートの設計強度と断面積の積とした． 
式(4.1)に厚肉円筒の理論式，図-4.2 に概念図を示す． 
 
 
   =     ・  (     )     ・ 1  +                            
 
 
  (4.1) 
σθ：支保発生応力                       po：作用土圧 γH 
a：支保内空半径                     pi：内圧  0  b：掘削半径                          H：掘削影響域 (土被り相当高)   r： 支保耐力計算位置半径 r=( a+b)/2           γ : 単位体積重量 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
この支保作用土圧土被り相当高と地山強度比との関係を図-4.3 に示す．この図の地山強度
比 0.1 から土被り相当高 80m を算出している．同様に地山強度比 0.3 から 60m，0.5 から 40m
を算出している．図-4.4 には吹付けコンクリート厚と軸応力の関係を示す．この図の縦軸の 
図-4.1 吹付けコンクリート作用土圧と発生軸力の関係 
Po：作用土圧 Nc：発生軸力 r：半径  
γ：単位体積重量 Po= Nc/r  H=Po/γ 
 
図-4.2 厚肉円筒理論解概念 
Po 
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吹付けコンクリート設計強度 36N/mm2 のラインと土被り相当高 40m，60m，80m，100m の
曲線から吹付けコンクリート必要厚 20cm (16cm，22cm)，30cm，40cm を算出している． 
これらの結果を基に当初設定した低強度泥岩区間の支保構造を表-4.1 に示す．支保パター
ン Ec-1-K(以降の表記を Ec1 とする．)標準断面を図-4.5 に示す．表-4.1 の支保構造を基本
に，変位量，支保部材応力および支保変状状況により修正変更した支保構造を表-4.2(a)，(b)
に示す．  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
0
25
50
75
100
125
150
0 0.5 1 1.5 2 2.5 3
土
被
り相
当
高
(掘
削
影
響
高
)Ｈ
（ｍ
） DⅢ1
DⅢ2
DⅡ1
DⅡ2
E1
As（多重）
Ｆｊ(三車）
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（トンネル半径 ：ｒ＝5.90m、土かぶり相当高：H）
図-4.3 地山強度比と土被り相当高さ 
図-4.4 吹付けコンクリート厚と軸応力 
表-4.1 当初想定支保パターン 
ＤⅢc-3-K ＤⅡc-1-K Ｅｃ-1-K
0.5 0.3 0.1
40 60 80
1.0 1.0 1.0
厚さ(cm) 20 20 30
28日圧縮強度(N/mm2) 36 36 36
鋼アーチ支保工 ---- HH-154 NH-150 NH-200
長さ(m)--本数(本) 4--16 4--16 4--8
打設位置 側壁部 側壁部 側壁部
降伏耐力　kN 170 170 170
(cm) 0 10 10
早期閉合部材 (インバート支保部材) アーチ部同一 アーチ部同一 アーチ部同一
構造半径比 r3/r1 2.0 2.0 1.5
支保パターン名
早期閉
合構造
吹付けコンク
リート
地山強度比 cf
想定土被り高　(m)
一掘進長　(m)
支
保
構
造 ロックボルト
変形余裕量
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図-4.5 Ec1 パターン支保構造(r3/r1=1.5) 
表-4.2(a) 支保構造一覧(シングル支保) 
 
表-4.2(b) 支保構造一覧(二重支保,Ec10 シングル支保) 
 
120°
変形余裕量
t=100
t=300
覆工コンクリート
L=4000(耐力170kN以上)
ロックボルト
S.L
R3=
855
0
R1=
560
0
R2=11200
t=300
インバートコンクリート
インバート吹付け+インバート支保工
t=300（36N/mm ） NH-200
吹付けコンクリート+鋼アーチ支保工
t=300(36N/mm ) NH-200 
83
00
長尺鋼管フォアパイリング工
φ=114.3 t=6mm L=12.92 ctc450
28@450
2
2
1200
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 中央導坑を設置した位置を境に坑口側をシングル支保構造(表-4.2(a))を基本とする区間
とし，奥側を二重支保構造(表-4.2(b))を基本とする区間としている．図-4.6 に八之尻トンネ
ル中央部の低強度地山区間の支保パターン配置と B 計測(○)の位置を示す． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(2) 支保変状および支保構造変更の経緯 
本項では次節における支保構造の評価のために，支保構造に生じた変状および支保変更
経緯について述べる． 
泥岩区間に入り Ec1 にて施工中に写真-4.1 に示す吹付けコンクリートの剥落が発生した．
また，写真-4.2 に示す吹付けコンクリートの押出しも発生した． 
このため，吹付けコンクリートを 40cmとしたEc3に変更したが，変状が止まらないため，
鋼アーチ支保工を NH250 にランクアップするための経過措置として，NH200 の設置間隔を 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.6 低強度地山支保パターン配置および B 計測位置 
 
写真-4.1 初期吹付けコンクリート変状状況 
 
写真-4.2 初期吹付けコンクリート変状状況 
鋼アーチ支保工 
中央導坑先進区間 
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0.75m に変更した．その後も変状が継続したため，瞬結吹付けコンクリートを厚さ 40cm，
鋼アーチ支保工を NH250 にランクアップした． 
支保規模のランクアップで対応したものの，写真-4.3，4.4 に示す鋼インバート支保工の
隆起等の変状が続いたため，掘削工法は中央導坑を先進させて地質の確認と導坑による切
羽安定効果，地山応力解放効果を期待し，中央導坑先進全断面掘削早期閉合工法に変更し，
支保構造は当初の Ec1 に戻した． 
 しかし，メタンガスも発生していたため，中央導坑の延長を 23m とし，全断面の拡幅掘
削に移った．順調に拡幅掘削が施工できたが導坑区間 23m の中間部において，天端崩壊が
発生した．この原因等については，第三章に記載したとおりである． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
この崩壊に伴い，後方の一旦変位が収束した区間も増加に転じた．崩壊個所の縫返し(再
掘削)に際し，NH250 のシングル構造では剛性，耐力が不足していると判断，NH250 と NH200 
の二重支保構造とした．その後，坑口側の縫返しを実施，完了後通常掘削を再開した． 
 通常掘削は STA432+95 付近の非常駐車帯までは大断面を考慮し二重支保とした．その後，
計測工 B の結果を整理し，吹付けコンクリート発生軸力から算出される支保作用土圧の土
被り相当高は判断時点で最大 93m であったこと，下半鋼製支保工と鋼インバート支保工の
接続部分で破断していることからインバート支保構造半径 r3 を上半支保構造半径 r1 の 1.5
倍から 1.2 倍に変更(早期閉合構造半径比 r3/r1=1.5 から 1.2)し，鋼アーチ支保工 NH250，吹
付けコンクリート厚さ 40cm を基本構造としたシングル支保で STA432+90 から掘削した． 
 図-4.7 に二重支保の Ec8，図-4.8 に構造半径比 r3/r1=1.2 の Ec10 の標準断面を示す． 
 
 
 
 
 
  
写真-4.3 鋼インバート支保工変状状況 写真-4.4 鋼インバート支保工溶接部破断状況 
凸形変形 
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図-4.7 Ec8 パターン支保工 
図-4.8 Ec10 パターン支保工 
R2=11200
R1=
560
0
2
2次 : 吹付けコンクリート+鋼アーチ支保工
t=250(36N/mm 以上) NH-2002
2次 : 吹付けコンクリート+鋼アーチ支保工
t=250(36N/mm 以上) NH-2002
1次 : 吹付けコンクリート+鋼アーチ支保工
t=300(36N/mm 以上) NH-2502
S.L
30
0
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4.3 計測結果からの支保構造評価 
 
(1) 概要 
 前節で設定した支保構造およびその変更過程で設定した支保構造を基に，低強度地山の
新たな最適支保構造を提案するため，曲面切羽，掘削工法および早期閉合距離等を考慮し
て計測データの分析評価を実施した． 
八之尻トンネルの低強度地山の支保構造は，中央導坑を設置した位置までのシングル支
保を基本とした区間とそれ以奥の二重支保とシングル支保を併用した区間に分かれるため，
A，B 計測結果の評価は，この二つの区間に分けて実施した． 
A 計測断面は原則 10m 間隔とし，支保構造の変更箇所は 5m 間隔としている．B 計測断面
は図-4.6 の○印箇所であり，断面内の計測ポイントの配置を図-4.9 に示す．B 計測はシング
ル支保区間も基本的に同じ位置で計測を実施した．A 計測は，朝夕二回/日の測定とし，B
計測は掘削直後，切羽で設置し，一時間ごとに自動計測とした．また，支保作用土圧の土
被り相当高，二重支保構造，インバート支保半径についても評価を行った． 
 
(2) A 計測結果からの評価 
a) 436+50～434+80 区間 
図-4.10 に天端沈下 V1，上半水平内空変位 H1，下半水平内空変位 H2 と切羽評価点，切
羽距離，支保変状の有無，図-4.11 に各変位量の初期変位速度(一日当たり)と地山強度比 cf
のそれぞれのトンネル縦断方向の変化を示す．また，図-4.12，4.13 に初期変位速度と最終
変位量の天端沈下と水平内空変位の関係を示す．これらの図から以下の事項が確認される． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.9 計測ポイント配置 
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1)Ec1(fb)鏡ボルト有の初期変位速度と変位量は Ec1 鏡ボルト無に比較し，顕著な増加傾向
を示す． 
2)Ec1 の天端沈下の初期変位速度 dv1/dt は-10mm 以下，下半水平内空変位の初期変位速度
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図-4.10 最終変位量と切羽評価点・支保変状有無 
図-4.11 初期変位速度と地山強度比 
  
図-4.12 初期変位速度(天端沈下・下半内空変位) 図-4.13 最終変位(天端沈下・下半内空変位) 
STA xxx.yy 
STAxxx.yy 
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dH2/dt は-40mm 以下で，下半水平内空変位 H2 は初期変位速度の 2 倍以下で収束する． 
3)天端沈下 V1 が-50mm，下半水平内空変位 H2 が-100mm を超えると支保部材に変状が発生
する． 
4)鋼アーチ支保工建込み間隔を狭めると水平内空変位の初期変位速度の抑制効果はみられ
るが最終変位量の抑制効果はみられない． 
5)非鋼繊維補強瞬結吹付けコンクリートの Ec5，Ec6 は，吹付けコンクリート塊の剥落，崩
落防止に有効であるがトンネル変位やクラック発生の抑制効果および曲げ靱性向上効果
は明確ではない． 
 
 これらの確認された事項に対し，以下に考察する． 
1)Ec1(fb)，Ec4，Ec5，Ec6 では，鏡ボルトにより切羽前方地山を拘束するため，地山応力解
放が切羽前方に進展せず，高い地山応力状態から掘削されるため，初期変位速度が増加
したと考えられる． 
2)Ec1 の天端沈下の初期変位速度 dv1/dt が-10mm 以下，下半水平内空変位の初期変位速度
dH2/dtが-40mm以下であれば，健全な吹付けコンクリートのリング支保構造が構築され，
支保機能を発揮するため，初期変位速度の 2 倍以下で収束すると考えられる．しかし，
初期変位速度が天端沈下-20mm 以上，下半水平内空変位-50mm 以上だと健全なリング支
保構造が構築されず，最終変位が天端地沈下-50mm，水平内空変位-100mm 以上となり，
支保に変状が発生すると考えられる． 
3)今回の鋼アーチ支保工の建込み間隔の短縮ケースは，1m を 0.75m に変更したものであり，
支保を設置して初期段階(半日)は，鋼アーチ支保工のみで機能していると考えられ，支
保の剛性は 1.33(1/0.75)倍となり，初期変位抑制効果は発揮できる．しかし，鋼アーチ支
保工の剛性は，面で支持する吹付けコンクリートの約 1/4 であり，最終変位を抑制するこ
とはできなかったと考えられる． 
  また，瞬結吹付けコンクリートは 10 分間で 3N/mm2 の強度発現がある．今回の吹付け
コンクリート厚さは 40cm であり，吹付けコンクリート施工時間も約 1 時間に及ぶため，
吹付けコンクリートの厚さ方向に層ごとの強度，剛性の不均質さが発生し，40cm 一体の
吹付けコンクリートとして機能できなかった可能性がある． 
このように早期閉合距離6mでは，閉合前に過大な初期変位を受けると健全なリング支保
構造が構築されず，トンネル断面形状変化点の付近で支保形状に起因する曲げ応力の影響
が支保構造に現れ，変状，不安定になると考えられる． 
b) 434+80～433+85 区間 
地山強度比が 0.1 を下まわり，縫返しが発生したことから，支保作用土圧の土被り相当高
を H=140m とする高耐荷力二重支保の Ec8 と Ecp2 および r3/r1=1.1 の EcL で延長約 175m を
施工した．これ以降は，これら二重支保の計測結果を参考に，支保構造を軽減してシング
ル支保の早期閉合構造半径比 r3/r1 = 1.2 とする Ec10 および r3/r1 = 1.5 の Ec9，Ec3，Ec1 で
延長 201m を施工した．この区間の最終変位と切羽評価点を図-4.14 に，初期変位速度と地
山強度比を図-4.15 に示す．また，天端沈下と下半内空変位の初期変位速度と最終変位の関
4-13 
係を図-4.16，4.17 に早期閉合距離と天端沈下，下半内空変位の関係を図-4.18，4.19 に示す． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.14 最終変位(天端沈下・内空変位と切羽評価点) 
図-4.15 初期変位速度と地山強度比  
 
図-4.16 初期変位速度(天端沈下・下半内空変位) 図-4.17 最終変位(天端沈下・下半内空変位)  
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これらから以下の事項が確認される． 
1)初期天端沈下速度V1/dtは -20mm/day以下の沈下，初期下半内空変位速度dH2/dtは
-50mm/day以下の縮小であり，トンネル変位は初期変位速度の2倍以下で収束する． 
2)最終天端沈下V1は-60mm以下の沈下，最終下半水平変位H2は-100mm以下の縮小であり変
形余裕量10cmの範囲内で設計内空断面は確保できた． 
3)断面の大きい非常駐車帯部EcLは，天端沈下が大きく，内空変位が小さくなる傾向を示す． 
4)Ec10の初期下半内空変位速度dH2/dtは，地山性状変化の影響を受けやすいが，早期閉合距
離Lfを短縮することにより抑制される．早期閉合構造半径比r3/r1や支保性能，早期閉合距
離Lfの違いが天端沈下V1に及ぼす影響は小さい． 
5)二重支保は， 初期下半内空変位速度 dH2/dtの抑制に有効である．初期天端沈下速度 dV1/dt
と最終天端沈下 V1 は，Ec10 などと同程度であり，二重支保の天端沈下の抑制効果は小
さい 
6)早期閉合距離 Lf=7m 以内の二重支保早期閉合区間では， Lf とトンネル変位，初期変位速
度に相関は認められず，地山性状に大きく支配されている． 
7)二重支保構造の二車線断面の最終変位は天端沈下，水平内空変位とも 60mm 以下である．  
  
以上の事項について，以下に考察する． 
1)初期天端沈下速度 V1/dt は-20mm/day 以下，初期下半内空変位速度 dH2/dt は-50mm/day 以
下であれば吹付けコンクリートは損傷を受けず，健全なリング支保構造体が構築され，
最終変位は初期変位速度の 2 倍以下，変形余裕量 10cm 以下で収束する． 
2)非常駐車帯部 EcL は，掘削断面が大きく，鋼アーチ支保工の重量が重く，全断面一括設
置ができず，上半部のみとなるため，補助ベンチ付き全断面掘削となる．このため，断
面形状が偏平となり，形状効果により天端沈下が大きく，内空変位が小さくなる． 
3)Ec10 は，早期閉合構造半径比 r3/r1=1.2 であり，断面形状が真円に近づくため，形状効果
  
図-4.18 早期閉合距離と天端沈下 図-4.19 早期閉合距離と下半内空変位  
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で r3/r1=1.5 に比較し天端沈下が発生しにくく，内空変位が発生しやすくなる．このため，
内空変位は地山性状，早期閉合距離 Lf の影響を受けやすくなる． 
4)二重支保は初期の鋼アーチ支保工の剛性が約2倍となるため，初期変位速度抑制効果があ
る．しかし，後述するが吹付けコンクリートが二層となり，計測結果から個別の挙動と
なり，支保作用土圧に対し，二層一体的に機能しないため，最終変位抑制効果が発揮で
きないと考えられる． 
5)二重支保の早期閉合距離Lf=7m以下の区間では，二重支保で初期変位速度が抑制され，早
期閉合効果と同等な機能を発揮するため，早期閉合距離と初期変位速度，最終変位量に
は相関が認められないと考えられる．  
6)二重支保の変形余裕量は当初，一次，二次それぞれに10cm計20cm設定したが本区間のよ
うな地山強度比0.1～0.3程度の場合には早期閉合距離と支保剛性を考慮すれば，変形余裕
量は覆工背面にのみ10cm確保することで設計内空断面は確保可能である． 
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(3) B 計測結果からの評価 
a) 436+50～434+80 区間(変状区間) 
 シングル支保を基本とした STA436+50～434+80 区間の B 計測(吹付けコンクリート軸応
力，鋼アーチ支保工縁応力)結果により，リング支保構造の安定性の評価を行う．図-4.20
に吹付けコンクリート軸応力の断面分布を示す．図-4.21 に Ec5(瞬結)パターンの吹付けコ 
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図-4.21 Ec5 パターン吹付けコンクリート軸応力経時変化 
(a) Ec1 パターン   (b) Ec1(face bolt)パターン 
(c) Ec4(face bolt)パターン (d) Ec5(face bolt)パターン 
図-4.20 吹付けコンクリート軸応力分布 
5m ５日 
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ンクリート軸応力の経時変化を示す．また，図-4.22 に吹付けコンクリート発生軸力から算
出される支保作用土圧の換算土被り相当高と支保規模決定時想定した土被り相当高(表
-4.1)との関係を示す．Ec10 パターンは本検討区間から外れるがシングル支保であり，比較
のため表示している．この区間の早期閉合距離 Lf=6m，早期閉合単位 Lc=3m で施工してい
る．これらから以下の事項が確認される． 
1)吹付けコンクリート軸応力は，いずれも設計強度の範囲内にある．しかし，早期閉合距離
Lf=6m とする早期閉合では，Ec1 パターン以外，クラックが発生した． 
2)健全なリング支保構造が形成された Ec1 パターンの土圧の土被り相当高は，想定値と同程
度の H=64m である．これ以外の Ec1(face bolt )，Ec4(face bolt )は H=30m 以下，Ec5(face bolt )
は H=46m となった． 
3)瞬結吹付けコンクリート軸応力が10N/mm2を超える切羽距離は，約0.5D後方，吹付け5日
後であった．約1D後方の吹付けコンクリートにクラックが多発した． 
 
 これらの事項について，以下に考察する． 
1)Ec1(face bolt)，Ec4(face bolt)，Ec5(face bolt)パターンの早期閉合距離Lf=6mとする早期閉合
では，初期変位速度が速く，吹付けコンクリートが硬化初期に損傷を受けたことにより，
クラックが発生し，不安定なリング支保構造になったと考えられる． 
2)Ec1 パターンは吹付けコンクリートによる健全なリング支保構造が構築され，支保機能を
発揮したため，支保作用土圧に見合う軸応力が発生し，想定値と同等の土被り相当高と
なった．これ以外のパターンは，過大変位によるクラックが発生し，リング支保構造は
図-4.22 支保作用土圧の土被り相当高 
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耐荷力を失い，想定値の 1/5～1/2 になったと考えられる． 
3)前項(2)のとおり，瞬結吹付けコンクリートの早期閉合構造半径比r3/r1=1.5，早期閉合距離
Lf=6mの早期閉合では，吹付けコンクリートが不均質となりクラックが発生しやすく，健
全なリング支保構造形成は困難であり，鋼インバート支保工は曲げ応力が卓越，変状，
座屈した．このことから，標準的な高強度吹付けコンクリート(36N/mm2)の方が有効と考
えられる． 
b) 434+85～433+85 区間 
図-4.23，4.24 に二重支保構造の吹付けコンクリート軸応力，鋼アーチ支保工の縁応力の 
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(a) En1 (b) Ec8 
 (c) Ecp2  (d) EcL 
図-4.23 吹付けコンクリート軸応力 
(a) En1 (b) Ec8 
図-4.24 鋼アーチ支保工縁応力 
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断面分布を示す．σc1 は一次，σc2 は二次の軸応力を表し，σc は一次と二次の平均軸
応力を表す．σs1o は一次の外側縁応力，σs2i は二次の内側縁応力を表している．また，
図-4.25 に吹付けコンクリート軸力の分担率を示す．これらの図から以下の事項が確認され
る． 
1)吹付けコンクリート軸応力はすべてのパターンで設計強度の範囲内にあり，支保構造の安
定が確保されている．最大値は縫返しの En1 パターンを除くと天端やインバート中心に
発生する． 
2)一次吹付けコンクリート軸応力が設計強度の 1/3 以下では，二次吹付けコンクリート軸応 
力は小さい． 
3)鋼インバート支保工は，下半鋼製支保工との接続構造影響が現れ，不安定構造を成し，リ
ング支保構造形成は不確かである．鋼アーチ支保工は，早期閉合効果が小さくても，曲
げ耐荷力により安定性は確保できている．  
4)吹付けコンクリート軸力分担は，概ね 60～70％である． 
 
 これらの事項について，以下に考察する． 
1)吹付けコンクリート軸応力の最大値は天端やインバート中心に発生することから，再配分
応力は水平方向応力が卓越すると考えられる．  
2)一次吹付けコンクリート軸応力が設計強度の 1/3 以下の場合，一次支保のみで作用土圧と
バランスし，二次支保はあまり機能していないことが考えられる． 
3)鋼インバート支保工は，支保工の溶接接続部で断面形状が変化するため，この影響で健全
なリング支保構造が構築しにくい．鋼アーチ支保工は二重での設置となり，曲げ耐力，
剛性が向上し，健全なリング支保構造が構築され，安定が確保される． 
4)当初の支保設計の考え方どおり，吹付けコンクリートが主要支保部材であり，鋼アーチ支
保工の耐荷力は，余裕しろとして，トンネルの安定性を高める． 
 
 
 
図-4.25 吹付けコンクリート軸応力分担率 
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(4) 支保作用土圧 
吹付けコンクリート計測軸力から換算した土圧の土被り相当高Hを図-4.26，4.27に示す．
この図からは作用土圧の土被り相当高を概略区分するとすれば，50m未満，50～65m，80～
90m，100mに区分される．図-4.3にこの土被り相当高を重ねたものが図-4.28となり，地山
強度比cfはそれぞれ0.5，0.3，0.1，0.1未満に対応する．最終的に土圧の最大土被り相当高は，
Ec8のH=107mであり，地山強度比0.1未満に対応する． 
このように，実測計測結果からの土被り相当高と地山強度比cfは，その区分ごとに対応し
ており，地山強度比cfを特定することにより土被り相当高が決まり，作用土圧が決定し吹付
けコンクリート厚が算出されることになり，地山強度比cfを指標とする支保構造決定法の妥
当性が確認された．このため，この地山強度比cfのランク分けで支保構造を決定する． 
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図-4.26 作用土圧土被り相当高さ(換算) 図-4.27 作用土圧土被り相当高(想定と換算) 
 
図-4.28 土被り相当高対応地山強度比 
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(5) 二重支保構造の評価 
 図-4.23，4.24 に二重支保構造 EcL と Ec8 の吹付けコンクリート軸応力と鋼アーチ支保工
縁応力の断面分布を示したが，図-4.14 の最終変位も含め評価すると以下のとおりとなる． 
1)支保部材応力からは，支保構造の安定は確保できている． 
2)二層吹付けコンクリートの有意な効果は少ない．一次，二次の吹付けコンクリート軸応力
は作用土圧の影響をそれぞれ受けやすく，不連続に分布し，同一部位であっても最大 3
倍以上の差が現れ，また，Ecp2，EcL パターンの二次吹付けコンクリート軸応力はほとん
ど発生していない．二層構造による支保耐力の均一な確保は困難である． 
3)一次，二次の鋼アーチ支保工も個別の挙動となり，一体構造としての曲げ耐力確保は困難
と考えられる． 
4)EcL(早期閉合構造半径比 r3/r1=1.1) では，一次側に高い曲げ応力が発生する．Ec8 
(r3/r1=1.5)では，変位が大きくなると断面形状変化点での曲げ応力の影響が大きく現れる
ため，二次側支保工は一次と同等以上の曲げ剛性が必要と思われる． 
今回の二重支保の施工は，施工性，吹付けコンクリートの品質確保および施工時間の観
点から切羽にて一次支保の設置，一間 1m 遅れて二次支保の設置，また一間 1m 遅れてイン
バート支保を二重一括設置とした．この施工法が要因で一次，二次の一体化が図れなかっ
た可能性も考えられる． 
全断面を一次，二次一括施工には吹付け機械を 2 セット準備して，吹付け時間の短縮を
図る必要がある．このように，二次支保を設置する位置，時期が重要となり，初期変位速
度，地山強度比等を詳細に評価，検討する必要がある． 
今回の八之尻トンネルの事例では，二重支保での計測結果からの最大土被り相当高は
H=107m であり，早期閉合構造半径比 r3/r1=1.2，吹付けコンクリート厚 40cm と鋼製支保工
NH250 で対応可能であると判断されること，計測結果からの評価で二重支保の効果は確認
されなかったことから，支保構造はシングル支保で検討することを基本とすべきと考えら
れる． 
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(6) 早期閉合構造半径比 r3/r1(インバート半径)の評価 
二重支保の高耐力支保工の施工実績より，シングル支保で閉合構造半径比 r3/r1 を 1.2 と
してインバート半径を短くした Ec10 の B 計測結果を図-4.29～4.31 に示す．これらからは
以下の事項が確認される． 
1)早期閉合構造半径比 r3/r1=1.2 の採用により，トンネル断面形状が真円に近づき，インバ
ート支保から下半，上半アーチ支保への軸力の流れが円滑となり，吹付けコンクリート
軸応力は断面全体的に均一に分布する． 
2)吹付けコンクリート軸応力は最大 24N/mm2 の圧縮応力であり，設計強度の 2/3 以下の応力 
レベルで早期閉合距離 Lf=6m であっても健全なリング支保構造が形成されている． 
3)鋼アーチ支保工，鋼インバート支保工とも降伏強度を超えるが吹付けコンクリートによる
健全なリング支保構造が形成された状態となり，鋼製支保工により吹付けコンクリート
リング支保構造に対し靱性を付与し，トンネルの安定性を高めている． 
 このように，吹付けコンクリート軸応力は「S.L.下」を除くと 14～24N/mm2 の範囲に入り
全体的に平均化して分布し，r3/r1=1.5 のようにインバートに集中することなく，軸力の伝
達が円滑に実施されることが確認され，前項(5)に前述したようにトンネル断面形状を大き
く変えずに二重支保化するより，トンネル断面形状を真円に近づけて吹付けコンクリート
の支保効果を高める r3/r1=1.2 の効果が実証された． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.29 Ec10 吹付けコンクリートト軸応力 図-4.30 Ec10 鋼アーチ支保工縁応力 
図-4.31 吹付けコンクリート軸力分担率 
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(7) まとめと支保構造への反映 
 前述の計測結果の評価をまとめ，次節で提案する支保構造へ反映させる． 
1)鏡ボルトは，採用することで変位が増大する傾向のため，採用に当たっては地質状況，注
入材，ボルトの材質等の十分な検討が必要である．また，切羽閉合を実施する場合の切
羽崩落対策として採用する場合は，シリカレジン系の注入材が必要と考えられる． 
2)八之尻トンネルでは初期変位速度，天端沈下 20mm/day，水平内空変位 50mm/day，最終変
位，天端沈下 50mm，水平内空変位 100mm 以上で支保に変状が発生している．掘削断面
積の真円換算直径は 11.6m であり，ひずみ換算で考えれば初期変位速度の天端沈下 0.2％，
内空変位 0.4％，最終変位では天端沈下 0.4％，内空変位 0.9％相当となる．このため，支
保構造変更の管理基準として，これらのひずみの値を採用し，最終変位をこれら以下に
制御する必要がある． 
3)二重支保は初期変位速度抑制効果があるものの，最終変位抑制効果は少なく，支保部材応
力測定結果からは一次と二次支保で個別の挙動を示すため，シングル支保を基本とすべ
きと考えられる．二重支保を採用する場合は，鋼製支保工の二次側支保は一次と同等以
上の曲げ剛性が必要である．縁応力は降伏強度を超えるが吹付けコンクリートに拘束さ
れ変状は発生しない． 
4)非鋼繊維瞬結吹付けコンクリートは，変位，変状抑制効果および曲げ靱性向上効果は明確
でないこと，早期閉合構造半径比 r3/r1=1.5，早期閉合距離 Lf=6m では健全なリング支保
構造体の構築は困難なため，採用は控え，設計強度 36N/mm2 の高強度吹付けコンクリー
トを採用すべきである． 
5)変形余裕量は，八之尻トンネルの実績より内空変位は 100mm 以下に制御すると支保変状
は発生しないため，2 倍の安全率を考慮し 10cm とする．二重支保でも覆工側支保に 10cm
のみとすべきである． 
6)鋼インバート支保工と下半鋼製支保工の接続部に変状が多く発生し，問題があるため，地
山強度比が 0.3 未満では r3/r1=1.2 とし，真円に近づけ，軸力の流れを円滑にする必要が
ある． 
7)吹付けコンクリートの軸力分担率は 60～70％で支保の主要部材であり，八之尻トンネル
の当初設計の吹付けコンクリートのみのリング支保構造体とする考え方は妥当と考えら
れる． 
8)支保作用土圧土被り相当高は 50m 未満，50～65m，80～90m，100m に区分され，地山強
度比はそれぞれ 0.5，0.3 以上～0.5 未満，0.1 以上～0.3 未満，0.1 未満に対応する．最大
土被り相当高は 107m であり，地山強度比は 0.1 未満に対応する．このため，支保構造は
この地山強度比のランク分けで決定する． 
 以上の計測結果の評価から，通常の断面形状，もしくはそれに近い偏平断面で支保剛性
を高めたり，二重支保化するよりは，応力の分担率が高く，主要支保部材となる吹付けコ
ンクリートの支保効果を最大限発揮させることができる早期閉合構造半径比 r3/r1 を 1.0 に
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近づけることが低強度地山における支保設計には重要であることが示された．この評価を
踏まえ，また，曲面切羽および全断面早期閉合の試験施工結果を考慮して，低強度地山の
支保構造について次節で提案する． 
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4.4 支保構造の提案 
 
(1) 支保設計の考え方と基本事項 
 今回提案する低強度地山の支保構造は，新東名富士川トンネル入山断層の支保設計，数
値解析，施工結果および計測結果等を踏まえ，八之尻トンネルでの支保設計，計測結果か
らの検証および評価より総合的に検討したものである． 
 支保設計の基本的考え方は，富士川トンネルおよび八之尻トンネルの当初設計と同一と
し，作用土圧に対し厚肉円筒の理論解により算出される早期閉合のリング支保構造の耐荷
力でバランスさせるものである．リング支保構造は設計上，吹付けコンクリートのみで構
築する考え方とする．鋼製支保工は掘削初期の耐荷力の負担，長期的なリング支保構造の
靱性を向上させ，偏土圧やトンネル断面形状変化点で受ける曲げ応力に対する耐荷力に余
力を付加するものと考える． 
今回提案する支保構造等の基本事項は表-4.3 のとおりとする．曲面切羽および全断面掘削
早期閉合工法の採用の根拠は，第二章と第三章に記述したとおりであり，以下に支保部材
等の根拠を記述する．また，次項以降に支保構造決定のための作用土圧，支保厚決定根拠
も記述する． 
                             表-4.3 基本事項一覧 
項 目 内容・規格 
切羽形状 曲面切羽 
掘削工法 全断面掘削早期閉合工法 
吹付けコンクリート 36N/mm2(28 日強度) 
鋼製支保工 シングル支保構造・従来鋼(SS400) 
ロックボルト 耐力 290kN 
 
a) 鋼製支保工 
鋼製支保工の構造は，多重支保工の考え方では二重，三重支保も想定されるが本研究に
おける検討結果よりシングル支保とする．これは，二重支保としても一次と二次で別々の
挙動をしていることが確認され，一体的な剛性，耐力のリング支保構造効果があまり期待
できないことによる． 
材質も従来鋼の SS400 材を使用する．支保設計の考え方は，吹付けコンクリートのみの
リング支保構造で作用土圧にバランスさせるもので，鋼製支保工は耐力，曲げ応力に対す
る剛性の余力とするもので，断面形状，断面積を優先することによる． 
b) 吹付けコンクリート強度 
吹付けコンクリートの設計強度は 36N/mm2 とする．これは八之尻トンネルにおいて採用
した瞬結吹付けコンクリート(σ10min=3N/mm2)は，初期内空変位速度 50mm/day を超えると硬
化初期段階で吹付けコンクリート構造体が損傷を受け，リング支保構造体が構築されなか
4-26 
ったと考えられることから，瞬結吹付けコンクリートは原則採用しない． 
 
(2) 作用土圧の推定 
 4.3 節(4)項に示すとおり，吹付けコンクリートの発生軸力から算出される作用土圧の土被
り相当高は概略区分するとすれば 50m 以下，50～65m，80～90m，100m の四区分される．
また，図-4.26 に示すとおり土被り相当高に対応する地山強度比は 0.5，0.3，0.1，0.1 未満
となる． 
このため，支保厚決定のための土被り相当高は，表-4.4 のとおりとし，支保構造もこの区
分に対応したものとする．  
 
 
 
 
 
 
 
 
(3) 必要支保厚の決定 
 必要支保厚の決定は，リング支保構造厚と吹付けコンクリート軸応力の関係図から決定
する．図-4.32 に上半支保構造半径 r1 が 5.9m のものを示す．この図は，厚肉円筒の理論解，
式(4.1)によるものである． 
土被り相当高は 40，60，80，100m とする．吹付けコンクリート設計強度は 36N/mm2 で
あり，図より土被り相当高 H=40m は，吹付けコンクリート厚は 16cm となる．同様に H= 
 
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.32 リング支保構造厚と軸応力 
表-4.4 地山強度比と支保作用土圧の土被り相当高 
図より算出 採用値
0.5 50以下 40
0.3以上0.5未満 60 60
0.1以上0.3未満 80 80
0.1未満 100 100
地山強度比
土被り相当高  (m)
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60m は 22cm，H=80m は 30cm，H=100m は 40cm となる． 
一方，インバート部は図-4.33 に r3/r1=1.5，インバート半径 8.85m のリング支保構造厚と
軸応力の関係を示す．この図から土被り相当高 H=40m では 22cm，H=60m では 33cm，H=80m
では 45cm となる． 
また，図-4.34 に r3/r1=1.2，インバート半径 7.08m のリング支保構造厚と軸応力の関係を
示す．この図から土被り相当高 H=40m では 18cm，H=60m では 26cm，H=80m では 36cm，
H=100m では 46cm となる． 
地山強度比0.5，土被り相当高H=40mの支保厚は，アーチ部16cm，インバート部は r3/r1=1.5
で 22cm あるため，10cm 単位として 20cm とする． 
地山強度比 0.3 以上 0.5 未満は，土被り相当高 H=60m の支保厚は，アーチ部 22cm，イン
バート部 33cm となるが，鋼製支保工の耐力も考慮し，30cm とする． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.33 リング支保構造厚と軸応力 
図-4.34 リング支保構造厚と軸応力 
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また，八之尻トンネルの施工結果によれば地山強度比が 0.3 を下回ると r3/r1=1.5 のリン
グ支保構造に影響が現れはじめ，変状が発生するため，地山強度比 0.3 未満は r3/r1=1.2 を
採用する． 
地山強度比 0.1 以上 0.3 未満の H=80m では，アーチ部 30cm，インバート部 36cm となり
40cm とする． 
地山強度比 0.1 未満では H=100m であり，アーチ部 40cm，インバート部 45cm であるが
鋼製支保工の耐力と鋼繊維の混入(0.75～1％vol.)を考慮し，また，吹付けコンクリートの施
工性，施工時間を考慮して，40cm に決定する．  
 
(4) 支保構造の提案 
 前述の吹付けコンクリートの厚さを基本に地山強度比により四区分した支保構造案を表
-4.5 のとおり提案する．また，第三章で提案した切羽形状，掘削工法等を再度，表-4.6 に示
す．また，表-4.7 に切羽支保としての鏡吹付けコンクリートと補助工法としての先受け工を
示す．以降に提案根拠について記述する． 
 
 
 
 
 
EｃⅠ 0.5 40 36 20 NH-200 0.6 290 10 1.5
EcⅡ 0.3以上0.5未満 60 36 30 NH-250 0.6 290 10 1.5
EcⅢ 0.1以上0.3未満 80 36 40 NH-250 0.6 290 10 1.2
EcⅣ・Ecp 0.1未満 100 36
SFRC
40 NH-250 0.6 290 10 1.2
パターン
名
地山強度比
cf
土被り相
当高
H  (m)
変形余裕
量
(cm)
Ecpは中央導坑先進工法　　　　　　　　　　SFRCは鋼繊維補強吹付けコンクリート(0.75～1%vol.)
設計強度
(N/mm2)
厚さ
(cm)
早期閉合
構造半径
比
r3/r1
吹付けコンクリート
鋼アーチ
支保工
ロックボルト
側部周方
向間隔
(m)
耐力
kN
表-4.5 提案支保構造 
表-4.6 提案掘削工法等 
EcⅠ 0.5 曲面 全断面掘削早期閉合 6 3
EcⅡ 0.3以上0.5未満 曲面 全断面掘削早期閉合 4 2
EcⅢ 0.1以上0.3未満 曲面 全断面掘削早期閉合 2，3 1
EcⅣ 0.1未満 曲面 全断面掘削早期閉合 2 1
Ecp 0.1未満 曲面 中央導坑先進早期閉合 1※ 1
※Ecpの早期閉合距離Lfは，切羽閉合を基本とするが切羽崩落状況により2，3mを検討する
早期閉合
距離
Lf  (m)
早期閉合
単位
Lc  (m)
パターン
名 切羽形状 掘削工法
地山強度比
cf
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EcⅠ，EcⅢ，Ecp の標準断面図を図-4.35～4.37 に示す． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
  
 
 
 
 
 
図-4.36 EcⅢパターン標準断面(r3/r1=1.2) 
図-4.35 EcⅠパターン標準断面(r3/r1=1.5) 
表-4.7 切羽支保・補助工法 
84
00 120°
R3=
678
0
R2=11200
Ｃ
S.L
変形余裕量
t=100
t=300
覆工コンクリート
L=4000(耐力290kN以上)
ロックボルト
t=300
インバートコンクリート インバート吹付け+インバート支保工
t=400（36N/mm ） NH-250
吹付けコンクリート+鋼アーチ支保工
t=400(36N/mm ) NH-250 
長尺鋼管フォアパイリング工
φ=114.3 t=6mm L=12.92 ctc450
2
2
R1=
560
0
120°
変形余裕量
t=100
t=300
覆工コンクリート
L=4000(耐力290kN以上)
ロックボルト
S.L
R3=
855
0
R1=
560
0
R2=11200
t=300
インバートコンクリート
インバート吹付け+インバート支保工
t=300（36N/mm ） NH-200
吹付けコンクリート+鋼アーチ支保工
t=300(36N/mm ) NH-200 
83
00
長尺鋼管フォアパイリング工
φ=114.3 t=6mm L=12.92 ctc450
28@450
2
2
600
EcⅠ 0.5 全面　t=5cm 120°φ=114.3，t=6mm，L=12920，P=450
天端地質状況によ
り先受け工検討
EcⅡ 0.3以上0.5未満 全面　t=5cm 120°φ=114.3，t=6mm，L=12920，P=450
天端地質状況によ
り先受け工検討
EcⅢ 0.1以上0.3未満 全面　t=10cm 120°φ=114.3，t=6mm，L=12920，P=450
天端地質状況によ
り先受け工検討
EcⅣ・Ecp 0.1未満 全面　t=10cm 120°φ=114.3，t=6mm，L=12920，P=450
天端地質状況によ
り先受け工検討
パターン
名
地山強度比
cf
切羽支保・鏡吹付け
コンクリート
(36N/mm2)
先受け工(長尺鋼管
フォアパイリング工) 摘要
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 この提案した支保構造は，現在設計要領第三集では標準支保パターンとして規定されて
いない地山等級 E のものとなる． 
a) 鋼アーチ支保工 
鋼アーチ支保工のサイズは吹付けコンクリートの厚さとの関係で決定している．吹付け
コンクリート 20cm は NH200(SS400)，30cm，40cm は NH250(SS400)とする． 
b) 鋼繊維吹付けコンクリート 
 支保パターン EcⅣ，Ecp(地山強度比が 0.1 未満)は初期において水平変位速度が 50mm/day
を超えることが想定されるため，吹付けコンクリートの靱性向上，剥落対策として，鋼繊
維混入を前提とする． 
非鋼繊維を 0.5％混入した八之尻トンネルの実績では変状および剥落の抑制効果は得られ
なかったため，穂別トンネル，富士川トンネル入山断層で採用した実績の配合で一般に靱
性が求められるときの混入率である鋼繊維の 0.75～1％(体積比)混入を採用することとした． 
c) 切羽閉合 
早期閉合距離 Lf および早期閉合単位 Lc を短縮することにより，変位量が効果的に抑制
されることが数値解析と試験施工で確認されたため，早期閉合距離は極力短縮することが
望ましい．しかし，早期閉合構造半径比 r3/r1=1.2 の場合，インバートの掘削深さが約 3m
と深く，掘削時の切羽崩落の危険性があるため，Lf=3m・Lc=1m，Lf=2m・Lc=1m を基本と
している．ただし，切羽閉合の効果が大きいため，切羽の安定が確保しやすい中央導坑先
進の場合には切羽閉合を基本とした． 
d) 切羽支保 
鏡補強のための切羽支保は模型実験より，粘着力が最も効果があることが確認されたた
め，鏡吹付けコンクリートを主たる切羽支保として採用することとした．厚さは模型実験，
図-4.37 中央導坑先進標準断面(r3/r1=1.2) 
R3=
678
0
S.L
Ｃ
長尺鋼管フォアパイリング工
φ=114.3 t=6mm L=12.92 ctc450
84
00
変形余裕量
t=100吹付けコンクリート+鋼アーチ支保工
t=300(36N/mm ) NH-250 2
インバート吹付け+インバート支保工
t=400（36N/mm ） NH-2502
t=300
インバートコンクリート
t=300
覆工コンクリート
L=4000(耐力290kN以上)
ロックボルト
注入式フォアポーリング
L=3000 ctc450
R1=
560
0
R2=11200
120°
吹付けコンクリート+鋼アーチ支保工
t=150(36N/mm ) NH-125 2
600
R=3
000
R=6000
R=
60
00
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実施工の施工実績に基づき，地山強度比によって 5cm もしくは，10cm とする．地山強度比
0.5 以下の低強度地山では，この鏡吹付けコンクリートの施工を基本とする． 
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4.5 支保構造の現場修正法の提案 
 
 前節で提案した支保構造について，八之尻トンネルの計測データ分析結果を基に作成し
た現場修正法を図-4.38 のフローのとおり提案する．このフローは，当初は標準支保パター
ンで掘削を始め，地山状況によって事前に計画された低強度地山掘削に移行していく場合
を想定している． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.38 支保構造現場修正フロー 
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4.6 地山強度比測定法の提案 
  
(1) 八之尻トンネルにおける測定方法 
 八之尻トンネルにおける地山強度比算定のための一軸圧縮強度の測定は，切羽から岩片
を採取し，ポイントロード試験，針貫入試験により行った．基本は最も強度の低いと思わ
れる岩片，粘土塊を採取するが実質的に最低と思われる数値より，高めに出る傾向にある．
図-4.39に低強度区間の切羽観察からの地山強度比 cfと支保作用土圧換算土被り相当高の関
係を示す． 
この図からは両者の相関は，地山強度比 0.5 以下はある程度認められるが 0.7 付近に相関
が認められないものもあり，切羽における針貫入等の一軸圧縮強度の評価精度は低いと考
えられる． 
八之尻トンネルでは低強度地山区間に入る前段階で先進のコアボーリングを 70m 実施し
ている．これは低強度地山区間の泥岩の性状を確認するために行ったものであり，ボーリ
ングコア 30cm 間隔で針貫入試験を実施している． 
この結果，定性的評価であるが切羽での採取からのものより精度が高いと思われる． 
 
(2) 測定方法の提案 
 八之尻トンネルにおける測定事例から地山強度の測定は，先進コアボーリングにより採
取されたボーリングコアの針貫入試験よる評価が最も望ましいと考えられる．また，簡易
弾性波も一つの指標になると考えられ，今後現場での実証試験を行う必要がある． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.39 リング支保構造厚と軸応力 
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第五章 中央(TBM)導坑を考慮した概略支保設計法の提案 
 
 
5.1 研究概要と既往の研究 
 
(1) 研究概要 
本研究では，第三章で提案した中央導坑先進拡幅掘削工法を採用した場合の支保設計に
ついて，特性曲線法を用いた概略支保設計法を提案する．この設計法は，新東名富士川ト
ンネル入山断層の TBM 導坑先進上部半断面拡幅掘削工法 43),44)における支保設計，計測結果
を基に検討したものである．掘削ステップを考慮し，地山特性曲線を水平移動することで
変位をゼロクリアしてTBM導坑の応力解放効果を表現しながら上半拡幅掘削等をモデル化
して，支保特性曲線の立上げ位置，剛性の低減率を決定し，定量的に概略の支保規模が決
定できるものである． 
  
(2) 既往の研究  
低強度地山等，大変形が予測される特殊な地山での支保設計は，確立されたものがなく
過去の経験,数値解析等により行われている．特に今回対象とした掘削工法のように導坑を
切り拡げて全断面を構築する場合の設計法は，掘削ステップが複雑なため，一層困難なも
のとなる． 
数値解析でも，トンネルが線状構造物であり，地質構造が複雑な日本においては地山物
性値をトンネル全線にわたり正確に把握することは困難である． 
実際の地山物性値，地質構造等の情報は現在行われている地質調査の状況から勘案すれ
ば，数値解析精度や精緻な解析モデルの精度よりも低いものであり，数値解析手法と入力
値の精度にアンバランスが生じている．   
このため，簡便なモデルで設計可能な地山特性曲線法に着目した．地山特性曲線を用い
る設計法の利点として，情報化施工に基づく施工段階の目安を与えることが挙げられる． 
国内の特性曲線法による支保設計は，今田・梨本 45)，谷本 46)， 47)，木山 48)，北川 49)
らにより提案されている．   
今田・梨本らは低強度地山での孔内除荷模型実験より求めた地山特性曲線の有用性を明
らかにした．その地山特性曲線から掘削特性曲線を作成し，最小掘削範囲を求めることを
提案し，最小掘削範囲を求めることが最小支保圧よりトンネルの安定性，経済性に結びつ
くことを提示している． 
北川らは Hoek ＆ Brown の理論解からの特性曲線に着目し，破壊規準を非線形破壊規準
から Mohr-Coulomb の線形破壊規準に変更して理論展開を試み，両規準の比較を行っている．
この結果，破壊規準のパラメータが結果に与える影響が大きく，その決定が重要であり比
較的簡単な手順で精度良く特性曲線が求められることを確認している． 
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これらの設計法は特性曲線自体の求め方，妥当性を評価するもの，また最小掘削範囲を
決定することの有効性を提案するものであり，具体的な吹付けコンクリート，鋼アーチ支
保工の強度，寸法を決定するものではない． 
谷本らは，ひずみ軟化現象を示す地山の解析解から支保内圧と変位の特性曲線を作成し，
三軸圧縮試験の拘束圧を変化させた応力―ひずみ曲線から塑性流動を開始する拘束圧を特
定している．この拘束圧から許容ひずみを決定して，壁面変位の計測結果より支保荷重を
算定，許容変形量を決定することを提案している．このため，工事段階に有効なものとな
っている． 
このように，種々の提案は行われているが実際の設計に反映されている例は少なく，現
状では特性曲線を使った設計法は困難な面を多く有している． 
今回提案する設計法は，掘削ステップを考慮して，地山特性曲線を水平移動することで
変位をゼロクリアし，施工ステップごとの地山応力を特定し，吹付けコンクリート，鋼ア
ーチ支保工の具体的な寸法，剛性を概略決定するものである．この決定支保規模を実際に
施工し，計測結果から適宜修正していくもので現場に即したものである． 
 
 
5.2 富士川トンネル入山断層の概要 
 
富士川トンネルは，上り線 4,520m，下り線 4,434mの長大トンネルである．また，ずり
運搬専用のφ3.5m TBM坑を上下線の中間位置に本坑と同じ高さから70m下方まで変化する
位置に併設している．本坑の掘削はφ5mTBM導坑を先進させるTBM導坑先進拡幅掘削工法
の爆破掘削を採用し，入山断層区間のみ300kW級自由断面掘削機による機械掘削を採用した． 
地質縦断を図-5.1に，入山断層付近の概要および計測位置を図-5.2に示す．入山断層区間
は，トンネルのほぼ中央部に位置し，粘土化した区間が上り線69m，下り線108mの規模で分
布する．断層粘土の一軸圧縮強度は，岩石試験値で0.07～1.87N/mm2，針貫入試験値では，1
～4N/mm2であり，土被り高さは約250～300mで，地山強度比は0.3～0.7と非常に小さい． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-5.1 富士川トンネル下り線地質縦断 
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トンネルの施工順序は，1)φ3.5m TBM坑掘削，2)下り線φ5m TBM導坑掘削，3)上り線φ
5m TBM導坑掘削，4)上り線拡幅掘削，5)下り線拡幅掘削である．TBM坑とTBM導坑は全線
片押し掘削とし，拡幅掘削は東西両坑口から中央までの掘削とした．  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-5.2 入山断層概要および計測位置 
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5.3 富士川トンネル入山断層の支保設計 
 
(1) 支保設計の考え方 
 超大断面で変位速度が非常に速い低強度地山トンネルの支保設計は困難なものとなる．
このため，過去の類似トンネルの施工実績を調査し，支保構造を検討した．また，富士川
トンネルは，φ5m TBM導坑を施工することが決定していたため，この導坑を有効に活用し
た支保設計を行うことも念頭に検討を行った． 
 過去の施工実績から大変形が予測される低強度地山においては，導坑の設置や支保構造
の早期閉合が採用されることが多く，有効な工法と判断された． 
このため，導坑設置と早期閉合を基本に，小さい導坑の掘削段階では，最終掘削予定断
面内に生じるある程度の緩みを許容して地山応力の一部を解放する，地山応力解放効果(い
なし効果)を期待し，拡幅掘削段階では，緩みを極力抑える高耐力，高剛性の支保による早
期閉合の考え方を採用した． 
 
(2) 必要支保耐力の算定 
 必要支保耐力の算定は第四章の八之尻トンネルと同様な考え方で実施した．厚肉円筒の
理論解 50)も式(4.1)と同様である． 
 図-5.3 の支保厚と必要支保耐力の関係より掘削影響域を 50～100m，作用土圧土被り相当
高と同様とし，吹付けコンクリート設計強度 36N/mm2 より，支保厚 35～40cm とし，数値
解析により，その妥当性を確認した． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(3) 数値解析による拡幅掘削時挙動予測 
a) 解析モデルおよび入力物性値 
拡幅掘削時の支保規模の妥当性の確認，変形余裕量の算定を行うため，二次元弾塑性有
限要素法による数値解析を実施した．地山はMohr-Coulombの破壊規準に従うものとし，解
図-5.3 支保厚と必要支保耐力 
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析モデルは単純化して単設トンネルとした．また，土被りは実際の高さを考慮するため，
解析モデル上は110mとし，反映できない高さ分148.4mを上載荷重として載荷した．解析モ
デルを図-5.4に示す．解析で採用した支保構造は前項(2)，(3)で決定した支保規模，補助工
法を基本とし，図-5.5のとおりとした． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
表-5.1に支保の要素モデル，物性値を示す．なお，解析モデルは変形余裕量を考慮してい
ない．地山物性値に関しては，事前にTBM導坑の施工が完了しているため，針貫入試験，
シュミットハンマー試験，孔内水平載荷試験，ブロックサンプリングによる繰返し一面せ
ん断試験，三軸圧縮試験等の地山資料試験結果が得られていた．また，φ5mTBM導坑掘削
変位から逆解析結果も得られていた．内部摩擦角は三軸圧縮試験結果と切羽には泥質と砂
質が混在することを考慮し，平均的な値として10°と判断した．塑性後の変形係数，ポアソ
ン比はTBM導坑の逆解析結果より判断した．表-5.2に入力物性値の一覧を示す.なお，解析
ステップは，TBM導坑掘削・支保設置，上半拡幅掘削・支保設置，下半インバート掘削・
支保設置の6ステップとした．応力解放率は施工ステップ毎に同表に示すように設定した．  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-5.4 解析モデル 図-5.5 解析および実施支保構造 
　弾性係数　 断面積　
E  (N/mm2) A  (m2)
鋼製ライナー
(TBM導坑)
鋼アーチ支保工
(全周)
吹付けコンクリート
(上・下半)
吹付けコンクリート
(インバート)
支保部材 要素規格寸法
150
HH-250
t=350
t=250
ビーム
要素
ビーム
要素
ロッド
要素
ロッド
要素
2.14×105
2.14×105
1.84×104
1.84×104
断面二次モー
メント  Iz(m4)
40.50×10
-4
83.95×10
-4
0.35
0.25
909×10
-8
9850×10
-8
---
---
表-5.1 支保要素モデルおよび物性値 
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b) 解析結果 
 解析結果の一覧を表-5.3に示す．変位は天端沈下で約80mm，水平内空変位で約180mm，
脚部沈下量で85mm発生する結果となった． 
支保工応力では吹付けコンクリート軸応力で12～15N/mm2   の圧縮で設計強度の約40%，
鋼アーチ支保工曲げ応力は最大309N/mm2 の曲げ圧縮となり降伏強度の約70%が発生する
結果となった．  
 
(4) 採用支保構造 
 変形余裕量は，解析結果から約180mmの水平内空変位の片側分90mmと補強のための増し
吹付けコンクリート分として設計厚350mmの50％，175mmと施工余裕35mmを考慮し，
300mmを設定した． 
 ロックボルトは，TBM導坑掘削段階から掘削影響が地山深部に影響することが判明して
いたため，ロックボルト本来の機能は期待できないと判断した．このため，早期閉合を優
先させ，断面閉合までの間の上半脚部沈下抑制を目的に上半脚部のみに採用した． 
吹付けコンクリート軸応力は，12～15N/mm2 の圧縮が予測され，鋼繊維補強高強度吹付
けコンクリート350mmとし，高規格鋼アーチ支保工HH-250を採用することとした．上半の
一掘削長は1.0mを基本としたが導坑段階で変位の大きかった粘土質区間では0.75mとした．
採用した支保構造は解析支保と同一であり，図-5.5に示すとおりである． 
 
 
 
 
区分 項目 入力値
単位体積重量(γ) 22.5(kN/m3)
変形係数(Do) 2,550(N/mm2)
ポアソン比(νo) 0.4
粘着力（c） 0.2(N/mm2)
内部摩擦角(φ) 10.0(deg)
変形係数（Dt） 51.0(N/mm2)
ポアソン比（νt） 0.45
側圧係数 1.0
Step1 TBM導坑掘削時 0.9
Step2 TBM導坑支保設置時 0.1
Step3 上半拡幅掘削時 0.6
Step4 上半支保設置時 0.4
Step5 下半・インバート掘削時 0.6
Step6 下半・インバート支保設置時 0.4
弾性域の
物性値
塑性域の
物性値
応力解放
率
表-5.2 入力物性値一覧 表-5.3 解析結果一覧 
項目 単位 符号(+) 天端 肩部 上半脚部
鉛直変位 mm 上方 -77 -232 -85
水平変位 mm 内空 -- 148 179
吹付けコンク
リート軸応力 (N/mm
2) 圧縮 13 15 12
鋼アーチ支保工
曲げ応力 (N/mm
2) 引張 -309 -202 -160
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5.4 計測結果からの評価 
 
(1) 導坑効果の評価 
図-5.6に下り線の断層区間とその前後の地山等級DⅠ区間の変位とTBM導坑で実施した
針貫入試験からの換算一軸圧縮強度の比較を示す．Vは鉛直変位で沈下をマイナス表示し，
Hは水平変位で内空側をプラス表示とし，S.L.は断面のスプリングライン位置を示す． 
TBM導坑(HSL)はSTA1027+30付近のE-K1-Pでは，150mmを超える水平変位量が発生した.
しかし，本坑(H上半脚)では50～70mm程度の水平変位量で前後のDⅡ-K-Pの80～100mmに
比較し小さなものとなった.導坑で変位をある程度許容し，地山応力を解放した効果である
と考えられる．この効果を支保設計に反映し，合理的な支保設計法を構築する必要がある．  
拡幅水平変位量は100mm以下で数値解析の148mmより小さく，支保構造も妥当なものと
判断される． 
 
(2) 早期閉合効果の評価 
図-5.6 の両サイドは断層区間外の上半仮閉合および早期インバート閉合を行わない DⅠ
-B-P の変位量を示している．表-5.4 に早期閉合の有無での平均変位量，平均切羽評価点の 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
表-5.4 本線拡幅掘削時平均変位量・平均切羽評価点比較 
図-5.6  下り線変位量比較と換算一軸圧縮強度 
早期閉合 無 早期閉合 有 抑制効果
(mm) (mm) (％）
●本坑(V天端) 46.5 43.7(-2.80) 94
◆本坑(H上半脚) 78.5 66.9(-11.6) 85
▲本坑(HSL) 50.9 28.8(-22.1) 57
切羽評価点 20.1 12.8 -----
区分(記号)
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比較表を示す．DⅠ-B-P 区間早期閉合無の平均切羽評価点は 20.1 と早期閉合有の 12.8 に比
較し高い値になっており，変位量は小さくなると考えられるが逆の傾向を示している．ま
た，早期閉合により 57～94％に変位が抑制され，早期閉合，特に切羽閉合の効果が確認さ
れた． 
 
(3) 高耐力，高剛性早期閉合支保構造の評価 
拡幅掘削の高耐力，高剛性早期閉合支保構造と TBM 導坑の地山応力解放効果も併せて評
価を行うため，切羽進行に伴う変位量を掘削径で除した導坑と拡幅掘削の変位率の比較を
行った．結果を図-5.7 に示す．変位量は先行変位計測結果を使用した．この計測は，上り線
TBM 導坑と上り線拡幅掘削での先行変位を計測するため，先行掘削した下り線 TBM 導坑
STA1027+45 から 42m の水平地中変位計を設置して実施した（図-5.2，5.8 参照）．上り線の
施工は，TBM 導坑を東（右側）から西（左側）へ掘削し，拡幅掘削は西から東へ掘削して
いる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
                                                                  
                        
 
 
 
 
 
 
 
図-5.7 掘削径・支保剛性の差による上り線 TBM および上り線拡幅掘削時の変位比較 
 
図-5.8 水平地中変位計概要 
表-5.5 支保圧力，剛性比較 
支保の種類 支保圧力 N/mm2 支保剛性 N/mm2
TBM導坑 0.7 336
拡幅掘削 1.9 1,429
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この変位計は下り線TBM導坑坑壁から14，24，34，38，40，42mに計測ポイントを設置し，
上り線拡幅掘削面から2mの位置に42mポイントがある(図-5.8参照）． 
TBM導坑と拡幅掘削の掘進方向が逆であるため，横軸の切羽進行は拡幅掘削方向を正と
し，西（左側）を―（マイナス）としている．縦軸は変位量を導坑掘削径の5mと拡幅掘削
全断面を真円と仮定した全断面換算掘削径の17.3mで割って無次元化し，変位率としている．
上り線変位率は，TBM導坑掘削時の方が拡幅掘削に比較し小さくなっている．これは，42m
計測点が上り線TBM導坑掘削面から8mの離隔があり，上り線拡幅掘削面の2mと比較し長い
ことが一つの要因と考えられる．単純に離隔距離で考えると拡幅掘削でも同じ8m離隔位置
は38mと34m計測点の中間(図-5.8の▲)となり変位率は0.16である．上り線TBM導坑掘削時
は10D掘進した段階でも収束傾向を示していないが，変位率は0.12であり，拡幅掘削時の方
が約1.3倍(0.16/0.12)大きなものとなっている． 
一方，掘削径の率で考えると8mの離隔距離は拡幅掘削の場合，27.7m(8×17.3/5)に相当し
(図-5.8の●)，変位率は0.08となり，TBM導坑の0.12の方が大きなものとなる． 
表-5.5に示す支保圧力，剛性を比較すると支保圧力はTBM導坑が0.7N/mm2，拡幅掘削が
1.9N/mm2，支保剛性はTBM導坑が336N/mm2，拡幅支保は1,429N/mm2とTBM導坑は拡幅掘
削に比較して小さい． 
先行変位はTBM導坑において-3.6D付近から現れ，拡幅掘削では約1/4の-0.86Dから現れる．
変位の収束位置でも，TBM導坑は10Dでも収束傾向を示していないが拡幅掘削では2.2Dで収
束している． 
このように，拡幅掘削では変位率が大きいものの，切羽前方への影響範囲が小さく，早
く収束している．一般に地盤，岩盤では寸法効果があり，掘削径が大きければ安定性，強
度が下がるが，TBM導坑掘削と拡幅掘削ではこれと異なった傾向を示している．これは，
TBM導坑の応力解放効果と拡幅掘削時の高耐力，高剛性支保の早期閉合効果によるものと
考えられる． 
 
(4) 支保部材応力からの評価 
図-5.9 に上り線拡幅掘削 STA1028+1.15 の吹付けコンクリート軸応力の経時変化を示す．
最大値は 35.6N/mm2 で設計強度とほぼ同一で上半位置での平均は 26.3N/mm2 と設計強度の 
73％となり，合理的な支保構造である． 
吹付けコンクリート軸応力は，上半段階で最終値の約九割が発生し，上半仮インバート
を撤去し仮閉合を解除すると一旦，大きく低下し，再度下半・インバート支保を設置し，
切羽閉合すると約 25 日で元の値に復元する．これは上半仮閉合，下半・インバートの吹付
けコンクリートが軸力部材として有効に機能しているためであり，切羽閉合による効果で，
切羽閉合の重要性を示していると考えられる． 
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(5) 入山断層支保設計法の課題 
入山断層区間の設計施工結果から低強度地山大断面トンネルTBM導坑先進拡幅掘削工法
の高耐力，高剛性早期閉合支保構造の妥当性は確認されたと思われる． 
しかし，課題としてTBM導坑先進拡幅掘削工法における支保への作用土圧を掘削影響域
の土被り高として概略仮定しており，作用土圧の定量的な決定方法が挙げられる．また，
TBM導坑の地山応力解放効果の拡幅支保設計への反映手法も挙げられる．地山応力解放効
果を支保設計に考慮出来ればTBM導坑先進拡幅掘削工法の合理的，定量的な支保設計が可
能になると考えられる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-5.9 吹付けコンクリート軸応力経時変化 
約２５日 
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5.5 掘削ステップを考慮した特性曲線法による設計法の提案 
 
(1) 掘削ステップと特性曲線の概念 
a) 掘削ステップのモデル化 
 図-5.10左側は今回の入山断層区間の掘削 
断面と掘削ステップを表している．TBM導 
坑導坑，上半，下半・インバートに各支保 
設置を加えた6ステップとなるが掘削ステッ 
プだけを三段階に大別した．また，掘削ス 
テップにおける掘削断面を図-5.10右側のよ 
うに中心を同一とする真円としてモデル化 
した．トンネル断面形状を同心の真円と仮 
定することで簡便な理論解による特性曲線 
法の適用が可能となる． 
本研究では，この考え方に基づいて，モ 
デルを単純化し,地山および支保特性曲線 
を用いた掘削ステップを考慮した支保設計 
法を提案する．トンネル断面形状を真円と 
仮定し，地山物性値は代表地質の単純平均 
均を採用して，地山は弾完全塑性体と仮定 
したものである. 
b)真円モデル化の妥当性検証 
 トンネル断面形状を真円でモデル化する 
ことの妥当性を検証するため，数値解析で 
の真円モデルと実断面形状モデルの変位量，吹付けコンクリート軸応力の比較を行った．
数値解析条件は，5.3(3)項と同一とする．図-5.11，5.12 に変位量の解析結果を示す．なお， 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(a) TBM 導坑掘削時 
 
(b) 上半掘削時 
 
(c) 全断面掘削時(下半・インバート) 
図-5.10 掘削ステップモデル 
 
 
(b)  真円モデル    (a) 実断面形状モデル 
図-5.11 上半掘削時変位量 
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比較位置は実断面形状の内空測定位置と同一とし，真円の掘削面とは異なった位置として
いる．これらの変位量と吹付けコンクリート軸応力をまとめたものを表-5.6 に示す． 
 上半掘削時は，実断面形状が偏平であるため，変位量が異なるが吹付けコンクリート軸
応力は 25％の誤差以内に収まっている．全断面掘削時は変位量も吹付けコンクリート軸応
力もほぼ同様な値を示しており，真円でのモデル化の妥当性が確認できる． 
c) 導坑掘削換算半径位置 
導坑掘削時の地山応力の概念を図-5.13(a)に示す.未掘削段階で導坑位置の地山応力は初
期応力poである．しかし，掘削後，掘削面の地山応力は設置される支保の内圧と同等とな
る. 図-5.13(a)の内圧σrpは導坑の支保内圧である． 
実際の施工では,導坑支保（TBMの場合,鋼製ライナー）の設置はTBM本体後方の機内で行
うため，設置直後は支保と地山の間に隙間が存在する．このため，ある一定時間経過した
後，地山変位とともに導坑内空が縮小し，地山が支保に密着し，支保機能を発揮しながら
地山変位とともに縮小することとなる(図-5.15導坑支保特性曲線(後述)参照). 
 
 
  
(b) 真円モデル  (a) 実断面形状モデル  
図-5.12 全断面掘削時変位量 
表-5.6 モデル別比較一覧 
区分
天端沈
下
mm
上半内
空変位
mm
吹付けコン
クリート軸
応力
N/mm2
天端沈
下
mm
上半内
空変位
mm
下半内
空変位
mm
吹付けコン
クリート軸
応力
N/mm2
①実施工
モデル 196 35 16(圧縮) 194 220 206 15(圧縮)
②真円モ
デル 107 57 21(圧縮) 205 188 191 18(圧縮)
率　①/② 1.83 0.61 0.76 0.95 1.17 1.08 0.83
上半掘削時 全断面掘削時
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d) 上半・全断面掘削換算位置 
 導坑掘削時点での上半掘削および全断面
掘削換算半径位置の地山応力の概念図をそ
れぞれ図-5.13(b)および(c) に示す．上半掘
削時には内圧 σrhは上半支保内圧相当まで地
山特性曲線に従って低下する(後述図-5.15
参照)． 
e) 支保特性曲線 
 実施工では鋼アーチ支保工の支保機能発
揮までのタイムラグ，吹付けコンクリートの
強度発現までの時間が必要であり，このよう
な時間的要素を便宜的に表現するために地
山特性曲線と支保特性曲線に着目した． 
両特性曲線で表現すると図-5.14のとおり
となる．特性曲線の詳細は後述する．下半・
インバート掘削時も同様である． 
 
(2) 掘削ステップの特性曲線の求め方  
 今回の設計法では，トンネル断面を真円と
仮定しており，導坑，上半，全断面(下半・
インバート)は三つの同心円で表現される．
このため，掘削換算半径は三種類であり，地
山特性曲線も三本描くことができる．この概
念を図-5.15に示す．地山特性曲線は下から
導坑・上半・全断面となる． 
   
(a) TBM 導坑掘削時 (b) 上半掘削時 (c) 全断面掘削時(下半・インバート) 
図-5.13 各掘削ステップ地山応力概念 
 
図-5.14 上半掘削時における地山・支保特性曲線 
 
図-5.15 掘削ステップにおける地山特性曲線 
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この地山特性曲線は，Kastnerの理論解51)を採用する．塑性後の強度劣化や体積膨張を考慮
できるHoek ＆BrownやEggerの理論解52)もあるが，これらはパラメータが多いこと，実施工
では地質を巨視的な観点での把握が重要であるため，簡便なKastnerの理論解とした.  
塑性域の地山応力を式(5.1)に，弾性域の地山応力を式(5.2)に，塑性域の変位を式(5.3)に，
弾性域の変位を式(5.4)に示す．なお，弾塑性境界をR，この位置での地山応力はσr,Rとし，
式(5.5)，(5.6)に示す． 
 
    ＝    +     1             1  (5.1) 
 
    =          ,         (5.2) 
 
 
  = 12     2     1 +        (5.3) 
   =   (1 +  )    (5.4) 
 
 
 
 =   2 + 1 ･   +   (  1)  +   (  1)       (5.5) 
 
 
  , = 1 + 1 (2     )  (5.6) 
 
σrl ：塑性域の地山半径方向応力                    pi ：支保内圧 
σre ：弾性域の地山半径方向応力                       ul ：塑性域の変位量 
ue  ：弾性域の変位量                           R ：弾塑性境界半径 
σr,R ：弾塑性境界での地山半径方向応力     po ：初期地山応力 
ζ  ：受動土圧係数  (1+sinφ)/(1-sinφ）          ：トンネル掘削半径  
φ ：内部摩擦角                             
qu  ：一軸圧縮強度  2C cosφ/(1-sinφ） 
 
支保特性曲線は今田らがHoek ＆Brownの理論解を基本に提案している式53)を採用する．
支保特性曲線の吹付けコンクリートと鋼アーチ支保工の支保圧力を式(5.7)，(5.9)に，支保
剛性を式(5.8)，(5.10)に示す．ロックボルトは考慮しない．また，変位量は先行変位率を考
慮した先行変位量と支保設置後変位量の二種類を式(5.11)，(5.12)に示す．先行変位率の決
定方法は後述する． 
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   = 12      1  (     )       (5.7) 
 
 
  =   {    (     ) }(1 +   ){(1  2  )   + (     ) }  (5.8) 
 
    =    ･   ･    (5.9) 
 
   =   ･   ･      (5.10) 
    =   (1 +  )       ・      (5.11) 
 
 
  =       (   +     )(  +   )   (5.12) 
 
psc   : 吹付けコンクリートの支保圧力 
Kc   ：吹付けコンクリートの剛性 
σcc   : 吹付けコンクリートの一軸圧縮強度 
ri     :トンネル半径 
tc    : 吹付けコンクリートの厚さ 
Ec   ：吹付けコンクリートの弾性係数 
νc  ：吹付けコンクリートのポアソン比 
pss   : 鋼アーチ支保工の支保圧力 
Ks   ：鋼アーチ支保工の剛性 
σss   : 鋼アーチ支保工の降伏強度 
As   : 鋼アーチ支保工の断面積  
Es   ：鋼アーチ支保工の弾性係数 
S   : 鋼アーチ支保工の設置間隔 
uio   : 先行変位量  
σrh   : トンネル換算半径位置地山半径方向応力 
Rd   ：支保設置前地山応力解放率 0.2, 0.1   
us    : 支保設置後変位量  
 
導坑掘削の支保特性曲線の実際のイメージは図-5.15のとおりとなり，ライナー設置，地
山変形，地山とライナーの密着，場合によってはライナーの座屈となる． 
図-5.15の上半地山特性曲線上には図-5.13(a)の内圧σrpとしてTBM導坑ライナーの支保内
圧を与えた時の上半換算半径位置で与えられる図-5.13(b)の円周上の応力σrhと変位uh に相
当する点Ahがプロットされる．全断面も同様な点がプロットされる．上半の掘削ステップ
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では，この点Ahから掘削することになり，上半掘削変位はこの位置からのものとして計測
される．これを表現したものが図-5.16である．点Ahの変位uhは先行変位であり，これは上
半掘削時に0クリアされる．このため，変位0の点Bhに点Ahを水平移動，地山応力σrhを初期
地山応力として点Bhから上半掘削を開始することになる． 
水平移動して変位をゼロクリアし，変位0での地山特性曲線の地山応力は同一であり，変
位量は式(5.13)で表わせる．式(5.13)は式(5.3)から上半換算半径位置の変位uh を差し引いた
ものである． 
   =  12     2     1 +                (5.13) 
 Rh ：上半換算半径 
 
このように地山特性曲線を水平移動する 
ことで，上半掘削時の変位のゼロクリアがで
き，応力は引き継がれるため，見かけ上，導
坑掘削による地山応力が低減され，導坑の応
力解放効果を考慮したこととなる．この上半
地山特性曲線に対し，必要な支保圧力(耐力)，
剛性を算出することとなる． 
 
(3) 設計法の提案 
a) 概要 
今回の設計法は導坑設置を前提としたもので導坑支保は原則，中日本高速道路株式会社
（NEXCO）設計要領第三集54)，小断面DⅡパターンによる支保規模を採用し，変位を適切
に許容して制御する，地山応力解放効果の考え方も取り入れたものである．この効果は過大
な緩みを誘発する恐れもあるため，導坑位置は上半盤直上付近に設置し，ゆるみ域(塑性域)
が最終掘削予定断面外に進展し，上半掘削時に悪影響を及ぼさないようにする． 
本設計法の考え方は，前述したとおりであり,まとめると下記のとおりとなり，設計フロ
ーを図-5.17に示す． 
1)断面形状は導坑，上半，全断面とも真円と仮定する． 
2)地山物性値は原則として工学的な評価を加えず代表地質の試験値を採用し，異なる地質が
混在する場合は単純平均とする． 
3)地山特性曲線はKastnerの理論解に基づく． 
4)支保特性曲線はHoek ＆Brownの理論解を基本に今田らの提案した式により支保圧力(耐
力)と剛性を算出し，吹付けコンクリートと鋼アーチ支保工を合算したものとする．支保
 
図-5.16 上半掘削時特性曲線概念 
I 
5-17 
剛性は合算したものを1/2に低減して変位量を算出する．なお，剛性の1/2についての詳細
は後述する． 
5)支保特性曲線の設置位置は上半段階地山応力を20％(下半10％)解放した位置とする． 
6)支保特性曲線を設置位置から算出された耐力，変位量で設置し，地山特性曲線との交点が
設計支保圧力となる． 
7)算出された支保圧力を満足する吹付けコンクリートの強度，厚さと鋼アーチ支保工の強度，
寸法を組み合わせて支保構造を決定する．  
上記項目のうち，その考え方の根拠について触れていない2)，4)，5)について補足する． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 図-5.17 設計フロー 
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b) 地山物性値 
 入山断層では，TBM導坑および拡幅掘削段階で物理試験を実施している．この結果から
断層粘土を砂質系と泥質系の二つに分類した．採取試料が均一で実際の地山とほぼ同一と
判断して，工学的な評価による修正をせず，それぞれの代表値を表-5.7のとおり決定した． 
 この二種類の代表値を基本に入力物性値を決定することとなるが，切羽観察記録を確認
したところ泥質系，砂質系それぞれが優勢，劣勢を交互に繰り返しているため，この二種
類の値の単純平均とした． 
c) 支保特性曲線 
 吹付けコンクリートは設計強度
36N/mm2 の場合，一日で 15N/mm2 程
度の強度発現があり，設計強度発現ま
では 5 日程度の日数が必要となる． 
このため，吹付けコンクリートの支保剛性については低減する必要があり，鋼アーチ支保
工も設置後，地山に密着し支保機能を発揮するまでのタイムラグを支保剛性に考慮する必
要がある． 
旧日本道路公団，四国支社が実施した「四国支社管内Ⅱ期線トンネル施工技術検討」55)
において，理論解による変位予測および支保構造の提案で「支保剛性低減率」という概念
が導入されている．支保剛性を1/2にすることにより，変位量が予測と実測が良い相関を示
したとの報告がある．このため，支保剛性の低減率として1/2を採用する． 
d) 支保特性曲線設置位置 
支保特性曲線を設置する際，その設置位置の決定法が重要となる． 
実施工では切羽到達までの先行変位もあり，また鋼アーチ支保工，吹付けコンクリート
は設置までのタイムラグがある．このため，支保特性曲線は変位発生後，支保剛性の勾配
で設置する必要がある． 
入山断層区間では上下線間において水平地中変位計を設置して，先行変位を計測してい
る．このため，このデータより先行変位率を算出し，支保特性曲線の設置位置を決定する
こととした．また，二車線トンネルではあるものの，先行変位計測を行った北陸自動車道
能生トンネル56) ，道央自動車道嵐山トンネル57)の結果も合わせて表-5.8に示す．なお,上り
線データは上半掘削からの計測であるため，TBM導坑変位分を下り線データから率加算し
ている． 
この表から導坑がある場合の上半段階での先行変位率は20％，下半段階では10％が妥当
と考えられ，導坑がない場合，上半で30％，下半で20％が妥当と考える．これらの考え方
を整理したものが図-5.16のShである． 
 
 
 
種　別 粘着力c(ｋN/㎡) 内部摩擦角φ(°)
砂質部 655 18.1
泥質部 262 5.4
採用値 450 12.0
表-5.7 採用地山物性値 
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(4) 実測データによる妥当性の検証 
a) 概要 
 今回提案した設計法の妥当性を検証するため，入山断層区間における実測データからの
支保圧力，変位量と施工した支保の耐力，剛性から計算される支保圧力，変位量の比較を
実施した．実測データの水平地中変位計は，先行変位計測用に設置したもので三箇所ある．
位置の表記は水平地中変位計を設置した側ではなく，掘削影響を観察する側のTBM導坑，
拡幅掘削する側の位置としている．計測位置も同様で比較対象位置は下り線STA1027+25，
上り線STA1027+65の二箇所とする． 
 また，富士川トンネル入山断層以外のトンネルの実測データとも比較するため，新東名
で変位量が大きく，TBM導坑先進工法で施工した，島田第一トンネルと金谷トンネルとも
比較を行う．比較結果をまとめたものを表-5.9に示す． 
b) 富士川トンネル入山断層 
 図-5.18に下り線STA1027+25 
のTBM導坑掘削段階の特性曲線図
を示す．上半の特性曲線上のAhは，
上半換算掘削半径位置の地山応力，
変位量となる．このAhより右側の
地山特性曲線をAhが縦軸と接する
ように水平移動したものが，図
-5.19の上側に示された曲線となる．
富士川トンネルは先行変位計測結
果と比較しているため，図の下側に
その表示をしている．図-5.20に
STA1027+65の特性曲線図を示す． 
区分 上り線拡幅下り線拡幅上り線拡幅 能生ＴＮ 能生ＴＮ 嵐山ＴＮ 嵐山ＴＮ
1027+45 1027+45 1027+92 全体に対する上下半各々全体に対する上下半各々
先行変位 絶対値 2.2ｍｍ 2.6mm 1.9ｍｍ -- -- -- --
ＴＢＭ 率 3% 5% 3% -- -- -- --
収束変位 絶対値 21.7ｍｍ 18.3mm 19.1ｍｍ -- -- -- --
率 33% 32% 33% -- -- -- --
先行変位 絶対値 13.6mm 10.7mm 8.3mm 6.5mm 6.5mm 6.3mm --
上半 率 21% 19% 14% 18% 12% 32% 35%
収束変位 絶対値 3.7mm 14.0ｍｍ 9.3mm 8mm 14.5mm 10.9mm --
率 6% 24% 16% 21% 27% 56% --
先行変位 絶対値 11.4mm 4.1mm 4.2mm 10mm 10mm 0.9mm --
下半 率 17% 7% 7% 27% 19% 5% 37%
収束変位 絶対値 12.3mm 7.5mm 14.4mm 12.5mm 22.5mm 1.5mm --
率 19% 13% 25% 34% 42% 8% --
65.6mm 57.2mm 57.5mm 37mm 53.5mm 19.6mm --合計
先行・収
束区分
絶対値・
率区分
図-5.18 地山・支保特性曲線(富士川 STA1027+25) 
表-5.8 先行変位率一覧 
 
Ah 
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(a) 上半掘削時 (a) 上半掘削時 
(b) 下半・インバート掘削時 (b) 下半・インバート掘削時 
図-5.19 富士川 STA1027+25  図-5.20 富士川 STA1027+65  
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富士川トンネル入山断層下り線STA1027+25では，変位の上半段階で誤差は12％と良い再
現性を示しているが，下半・インバート段階の増分で38％となっている．支保圧力では上半
段階で4％の誤差で非常に良い再現性を示している．下半・インバート段階では約4割の差
が生じている．STA1027+65においては変位の上半段階で28％の誤差，インバート・下半段
階で約5割の差が生じている．この断面ではB計測は実施していない．  
c) 島田第一，金谷トンネル 
図-5.21，5.22に島田第一，金谷トンネルの特性曲線図を示す． 
 島田第一，金谷トンネルとも，変位の実測値が大きく発生する傾向にあり，支保圧力は小
さく発生する傾向にある． 
 
  
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
  
(a) 上半掘削時 (a) 上半掘削時 
(b) 下半・インバート掘削時   
 
図-5.21  島田第一 STA 547+45 
(b) 下半・インバート掘削時   
図-5.22  金谷 STA 423+63 
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 両トンネルは，実施工で切羽閉合も早期閉合も実施していないため，開断面としての変位，
応力発生状況となっている． 
d) 新東名トンネルでの評価 
前述したFEM解析で変位に対する形状影響を概略検討した段階においても，全断面の段
階では，これほどの違いは生じていない．富士川トンネルSTA1027+25では，たとえば下半・
インバート段階の解析と実測の変位と支保圧力の関係（変位が大きいと支保圧力は地山特性
曲線に沿って低下する）は保たれている．簡便なモデルによる誤差の他に，実際の地山物性
値と支保圧力を計算している地山物性値の誤差のため，変位，支保圧力に差が生じており，
地山物性値の取得頻度や値のばらつきも考慮して地山物性値を設定することも重要である
と考えられる． 
新東名トンネルの切羽閉合トンネルでは，概略設計の支保規模設計の段階では，この程度
の差でも十分と思われ，今回提案した設計法は大断面トンネルTBM導坑先進上半拡幅掘削
工法の支保規模概略検討には，適用可能と考えられる．しかし，早期閉合を行わないトンネ
ルの概略設計としては課題が残った． 
表-5.10には実測定結果の上半段階と最終段階の吹付けコンクリート軸応力の比較を示す． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
表-5.9 計算値実測データ比較 
  表-5.10 吹付けコンクリート軸応力上半段階，最終値比較 
①計算 ②実測 率②/①①計算 ②実測 率②/①①計算 ②実測 率②/①①計算 ②実測 率②/①
富士川下　1027+25 13.50 11.90 0.88 10.70 14.80 1.38 2.28 2.18 0.96 2.59 1.59 0.61
富士川上　1027+65 16.20 11.70 0.72 21.90 10.20 0.47 2.35 --- --- 1.86 --- ---
島田第一　547+45 22.20 28.20 1.27 24.20 30.80 1.27 0.94 0.61 0.65 1.00 0.49 0.49
島田第一　548+60 23.40 21.70 0.93 28.60 78.90 2.76 0.80 1.29 1.61 0.80 0.65 0.81
金谷　420+07 28.80 41.00 1.42 39.60 39.00 0.98 2.15 1.89 0.88 1.72 1.39 0.81
金谷　423+63 22.80 39.20 1.72 36.40 35.50 0.98 1.80 1.99 1.11 1.86 1.61 0.87
下半インバート
トンネル名
STA
切羽閉
合の有
無
内空変位　　mm 支保圧力　　N/mm2
上半 下半インバート増分 上半
有
無
富士川(下)1027+25 上半左 24.1 21.3 1.13
富士川(下）1027+75 天端 16.9 22.0 0.77
富士川（下)1027+10 天端 17.6 17.7 0.99
島田第一(下)547+45 天端 9.9 10.7 0.92
島田第一(下)548+60 天端 9.5 7.6 1.25
上半左 23.3 24.4 0.95
天端 26.0 28.0 0.93
上半右 15.9 24.0 0.66
上半左 16.1 22.6 0.71
天端 22.3 24.4 0.91
上半右 16.3 12.3 1.33
平均 0.96
①/②　率
金谷(下)  420+07
金谷(下)  423+63
ﾄﾝﾈﾙ名(上下線区分)
位置 断面位置
①上半段階
(N/mm2)
②最終値
(N/mm2)
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上半段階でほぼ最終値を示しており，上半段階で支保規模を決定しても問題ないと考えられ
る．上半段階で支保規模を決定し，下半・インバート段階も同一規模とする設計法も簡素化
した合理的なものになると考えられる． 
e) 妥当性検証のまとめ 
 今回提案した支保設計法を適用して，実際の計測データとの比較により評価した結果をま
とめると以下のとおりとなる． 
1)今回提案した設計法は，新東名大断面トンネル，TBM導坑先進上部半断面拡幅掘削工法
の切羽閉合を実施した場合は，上半段階で良い再現性を示しており，概略設計程度には適
用可能と考えられる．ただし，インバートの早期閉合ができない場合は今後，支保剛性の
低減方法，地山物性値の設定方法等について検討する必要がある．  
2)新東名大断面トンネル，TBM導坑先進上部半断面拡幅掘削工法では，実測値において吹
付けコンクリート軸応力は上半段階でほぼ最大値となるため，上半段階で支保規模を判断
しても問題ないと考えられる． 
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5.6 まとめ 
(1) 富士川トンネル入山断層の支保設計 
新東名富士川トンネルの入山断層区間で実施した低強度地山，超大断面トンネルの支保
は高耐力，高剛性の早期閉合構造を採用した．施工実績，計測結果からの支保構造の評価
をまとめると以下のとおりとなる． 
1)導坑段階で内空変位量が大きく地山等級E（P=0.75m）と判定した区間の拡幅時内空変位量
は約60mmと前後のDⅡ区間（P=1m）の約80mmに比較し小さく，地山応力解放効果が確認
される．また，断層全区間拡幅時内空変位量は100mm以下と導坑段階での地山応力解放と
拡幅段階の高耐力，高剛性支保の早期閉合構造の妥当性が確認された． 
2)上半仮インバートおよび本インバートの早期閉合により下半内空変位量が約57％に抑制
された． 
3)地中変位計による先行変位計測結果より高耐力，高剛性の早期閉合構造による先行変位抑
制および早期変位収束効果が確認された． 
4)吹付けコンクリート軸応力は最大35.6N/mm2(圧縮)，上半平均26.3N/mm2(圧縮)で設計強
度の73％と合理的なものであることが確認された． 
 
(2) 特性曲線法による支保設計 
 今回提案した支保設計法は，導坑による応力解放効果を地山特性曲線，支保特性曲線に
より表現し，定量的，合理的に低強度地山の概略支保設計を行うものであり，実測値との
比較評価をまとめると以下のとおりとなる． 
1)新東名大断面トンネル，TBM導坑先進工法では，上半段階で良い再現性を示しており，
概略設計程度には採用可能と考えられる．しかし，早期閉合ができない場合，変位量等の
誤差が大きいため，開断面の支保剛性の低減方法等について，今後検討が必要である． 
2)新東名大断面トンネル，TBM導坑先進工法では，実計測値において吹付けコンクリート
軸応力は上半段階でほぼ最大値となるため，上半段階に特性曲線法で支保規模を判断して
も問題ないと考えられる． 
 今後は適用可能な現場に,この設計法を適用し詳細計測を行い，地山物性値の決定方法，
支保剛性の低減方法，支保特性曲線の支保設置決定方法等の精度向上を図り，より現場に
即した低強度地山におけるTBM導坑先進拡幅掘削工法の設計法としていきたい． 
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第六章 結論 
 
 
 本章では，曲面切羽に関して実施した数値解析，模型実験，試験施工および八之尻トン
ネルの支保構造変更経緯等から低強度地山での曲面切羽,掘削工法,支保構造等に関して，
得られた知見および提案した事項について，以下にまとめる． 
 
6.1 曲面切羽の切羽安定効果に関する検証 
 
本研究では，曲面切羽に関し，数値解析，模型実験，試験施工により，その安定性，施
工性，変位抑制効果について検証した．その結果，得られた知見等をまとめると以下のと
おりとなる． 
 
(1) 数値解析 
1)曲面切羽の水平内空変位の全変位量は比較した切羽形状の中で最も大きいが支保設置後
変位は最小となる． 
2)鏡面増分押出し量から曲面切羽にすることにより補助ベンチを設置することと同様な変
位抑制効果があることが確認された． 
3)最大主応力分布では，初期地山応力より高い圧縮域が発生し，これをグランドアーチと仮
定すると曲面切羽が最も切羽直近に出現し，トンネルの安定性が高いと考えられる． 
4)最大せん断ひずみ分布は，支保工設置済み下半盤から切羽前方上向き 60°の主働崩壊線の
上側に 15～20％の領域が分布し，曲面切羽の分布域が比較した中で最も小さく，切羽安
定性が高いと考えられる．また，試験施工において切羽崩壊した範囲とほぼ一致する． 
5)球面半径を小さくすることにより，変位抑制効果は増大する． 
6)球面切羽の最大主応力分布も球面にすることにより，初期地山応力より高い圧縮域が切羽，
周面全体の近い位置で形成され，安定性が高まる． 
 
(2) 模型実験 
1)切羽形状の楕円と円形を比較した場合，マスキングテープで楕円は安定するため，鏡掘込
み長の短い楕円の方が望ましい形状と考えられる．これは天端部の変位が大きいものの
楕円では，この箇所の曲面始点掘込み深さが浅く地山モデルにアーチが形成しやすく，
円形より安定しやすいものと考えられる． 
2)円形のセロハンテープが最も変位が小さく，付着力が最も切羽安定性に寄与するため，鏡
吹付けコンクリートは，曲面切羽と組み合わせて最も有効な切羽安定化工法と考えられ
る． 
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(3) 試験施工 
1)切羽断面形状測定結果から，曲面切羽，球面切羽の掘削目標となる標準断面形状を決定し,
提案した． 
2)作業員の方のヒアリング結果から曲面切羽の安定性，施工性の良さが確認された． 
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6.2 掘削工法検討と早期閉合効果に関する検証 
 
 本研究では，八之尻トンネルの曲面切羽全断面掘削早期閉合工法の施工実績を基に低強
度地山の掘削工法を検討し，数値解析および試験施工から早期閉合効果について検証した．
また，早期閉合構造半径比 r3/r1=1.2 の効果について，数値解析，計測データ分析から検証
を行った．得られた知見と提案事項をまとめると以下のとおりとなる． 
 
(1) 低強度地山の掘削工法検討 
 地山強度比を指標として，掘削工法を提案した．地山強度比 0.1 以上 0.5 以下は曲面切羽
全断面掘削早期閉合工法とし，0.1 未満は中央導坑先進曲面切羽全断面拡幅掘削早期閉合工
法とした．  
 
(2) 早期閉合効果の検証 
1)数値解析による早期閉合距離 Lf=6m と 9m の比較では，6m は水平変位が約 50％，鏡面増
分押出し量も約 80％に低減される．最大主応力および塑性域分布には閉合距離の違いに
よる有意な差はない．支保部材応力は閉合距離を短くすることにより，インバート部は
高くなり，S.L.部は低下する． 
2)塑性域分布は 9m になるとインバート下方が拡大し，最大せん断ひずみ分布は 15～20％の
領域が若干増加する． 
3)鋼アーチ支保工応力ではインバート中央部で Lf=6m が 1.5 倍の 419N/mm2 と高くなるため，
計測等により確認する必要がある．吹付けコンクリートと鋼アーチ支保工の応力分担率
は 6m することにより，鋼アーチ支保工の分担率が上がる． 
4)早期閉合距離 Lf=2m と 3m の比較では，水平，鉛直変位量では 1m の差でも約 30％の低減
効果があるが，鏡面増分押出し量，支保部材応力では有意な差はない． 
5)塑性域分布は Lf=2m の方がインバート下方において小さくなるが，最大主応力，最大せ
ん断ひずみ分布での差はみられない． 
  
(3) 早期閉合構造半径比 r3/r1 
1)数値解析による r3/r1=1.5 と 1.2 の比較では， 1.2 の方が鉛直変位，水平内空変位，鏡面の
増分押出し量は小さくなり，トンネル構造体には有利となる． 
2)塑性域分布では，r3/r1=1.2 の方がインバート下方で小さくなり，地山は安定しやすい． 
3)吹付けコンクリート軸応力は，r3/r1=1.2 が断面内での発生応力分布幅が小さく，均一に分
布し，インバート部は 65％に低減され，r3/r1=1.2 とすることの効果が確認される． 
 
(4) 試験施工による早期閉合効果と全断面掘削効果 
1)早期閉合距離 Lf=6m と 9m の比較では，変位量は 6m の方が小さくなる傾向にあり，閉合
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距離の短縮効果が確認された． 
2)全断面掘削と補助ベンチ付き全断面掘削の同一地質での比較結果から補助ベンチ付きの
方が沈下量は大きくなる傾向があり，全断面掘削の合理性が確認された． 
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6.3 低強度地山での支保構造の提案 
 
 本研究では，低強度地山での曲面切羽全断面掘削早期閉合工法を前提とした支保構造を
提案した．設計の考え方，基本事項を要約すると以下のとおりとなる． 
1)切羽形状は曲面切羽，掘削工法は全断面掘削早期閉合工法とする． 
2)支保設計の考え方は，支保作用土圧に対し，厚肉円筒の理論解で算出される吹付けコンク
リートのリング支保構造体の耐荷力でバランスさせる． 
3)低強度地山の定義を地山強度比 0.5 以下とし，そのランクを 0.5，0.3 以上 0.5 未満，0.1
以上 0.3 未満，0.1 未満の四区分として，支保構造を提案した． 
4)吹付けコンクリートは設計強度 36N/mm2 を基本とする． 
瞬結吹付けコンクリート(σ10min=3N/mm2)は，効果が明確でないため，採用しない． 
5)鋼製支保工の構造は，二重支保は採用せず，シングル支保を基本とする．計測結果より二
重支保としても一次と二次で個別の挙動を示し，二層構造による一体化の耐荷力の確保
は困難なことによる．材質は断面積，断面剛性を優先し，従来鋼の SS400 材とする． 
6)ロックボルトは，耐力 290kN とし，期待する効果は沈下抑制，側壁部の地山補強および
水平内空変位抑制とする． 
7)上半支保半径とインバート支保半径の比である早期閉合構造半径比 r3/r1は地山強度比0.3
未満は 1.2 を採用し，真円に近づける． 
8)早期閉合距離 Lf は 6m を基本に 4m，3m，2m も採用し，早期閉合単位は閉合距離の 1/2
を基本とする．中央導坑先進工法を採用する場合は切羽閉合を基本とする． 
9)計測データによる支保構造の修正方法を提案した． 
10)地山強度比算出のための地山強度測定は，先進ボーリングにより採取したボーリングコ
アの針貫入試験とすべきである. 
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6.4 中央(TBM)導坑を考慮した概略支保設計法の提案 
 
 本研究では，中央導坑を設置した場合の導坑の地山応力解放効果と掘削ステップを考慮
した特性曲線法を用いた概略支保設計法を提案した．設計法をまとめると以下のとおりと
なる． 
1)断面形状は導坑，上半，全断面とも真円と仮定する． 
2)地山物性値は原則として工学的な評価を加えず代表地質の試験値を採用し，異なる地質が
混在する場合は単純平均とする． 
3)地山特性曲線はKastnerの理論解に基づく． 
4)支保特性曲線はHoek ＆Brownの理論解を基本に今田らの提案した式により支保圧力(耐
力)と剛性を算出し，吹付けコンクリートと鋼アーチ支保工を合算したものとする．支保
剛性は合算したものを1/2に低減して変位量を算出する． 
5)支保特性曲線の設置位置は上半段階地山応力を20％(下半は10％)解放した位置とする． 
6)支保特性曲線を設置位置から算出された耐力，変位量で設置し，地山特性曲線との交点が
設計支保圧力となる． 
7)算出された支保圧力を満足する吹付けコンクリートの強度，厚さと鋼アーチ支保工の強度，
寸法を組合わせて支保構造を決定する．  
また，提案設計法の検証結果から，本設計法は TBM 導坑先進拡幅掘削工法で早期閉合が
可能な場合は，概略設計法として適用可能と判断される．しかし，早期閉合ができない場
合は支保剛性の低減方法について，今後検討する必要がある． 
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6.5 今後の展望 
 
 トンネル支保構造は切羽形状，掘削工法と関連性が非常に強く，一連のものとして検討，
決定する必要がある．今回提案した低強度地山の曲面切羽全断面掘削早期閉合工法は，施
工事例は少なく，データ収集段階にある．今後は施工事例を増やし，施工データ，計測デ
ータを蓄積し，切羽形状，掘削工法に適合した合理的な支保構造の設計を行う必要がある． 
 全断面掘削は大型機械が導入可能であり，安全性，施工性が向上する．トンネル作業員
の方の作業環境を改善，向上させていくためには不可欠な工法と考えられ，採用するため
の環境および条件等を整備していく必要がある． 
 曲面切羽等の切羽安定対策も重要な条件であり，曲面切羽は作業スペースが確保され施
工性の良さが確認されたため，施工事例を増やす中で多くの作業員の方に実感していただ
き，普及させていく必要がある． 
 今回の試験施工は機械掘削で実施したが，今後は爆破掘削での試験施工も実施していく
必要がある．このためには，火薬の自動装填，削孔精度の向上のための削孔システムの構
築，安価な高性能雷管の開発が重要になると思われる． 
トンネル掘削の作業環境の改善のため，曲面切羽による全断面掘削において，大型機械
を導入し，施工の安全性および支保設置の正確性を向上させることが，長期耐久性のある
支保構造の構築につながると考える． 
 今後は，トンネル建設において，地質，曲面切羽等の切羽対策，全断面掘削等の掘削工
法，閉合距離，早期閉合構造半径比，支保設計法等を総合的に検討可能なシステムを構築
する必要がある．加えてトンネルの社会資本としての位置づけ，経済への影響度合いも考
慮して計画，建設，維持管理していくことが重要になると考える． 
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